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Capitolo 1: Introduzione 
 
La tesi che ho realizzato riguarda il progetto di un 
condominio residenziale. Come caso di studio è stato 
scelto un edificio in progetto per  i condominii di 
edilizia residenziale pubblica nel quartiere di  S. 
Ermete a Pisa.  
Sant’Ermete è un quartiere di Pisa che si trova a sud 
del fiume Arno. Già da alcuni anni, il comune di Pisa 
ha iniziato un’opera di riqualificazione del quartiere 
tramite demolizione e ricostruzione delle case 
popolari di via Emilia, a causa delle condizioni strutturali ed impiantistiche degli 
edifici. I condominii citati verranno quindi sostituiti da nuovi edifici nel medesimo 
quartiere. 
A inizio del lavoro è stato, quindi, scelto tra i vari palazzi in progetto, un edificio di 
otto piani, di cui uno interrato.  
Si è scelto di progettare l’edificio con una struttura a pareti portanti in C.A. nel 
dettaglio l’edificio sarà costituito da sei setti in C.A., in corrispondenza del vano 
scala e dell’ascensore. Le restanti parti dell’edificio sono costitute da due telai 
identici e simmetrici. 
La struttura è stata progettata in CDB, e a seguito delle valutazioni fatte è stata 
classificata come struttura a pareti non accoppiate, dato che le pareti incassano più 
del 65% del taglio totale. 
La progettazione è stata articolata in due fasi: inizialmente sono state dimensionate 
e verificate le pareti, ed in seguito le restanti parti dell’edificio. 
Innanzitutto, sono stati modellati i setti in C.A., ai quali sono state applicate le azioni 
orizzontali, e si è realizzata un’analisi statica lineare. 
Negli edifici con pareti o nuclei in cemento armato la resistenza alle azioni sismiche 
è affidata essenzialmente a tali elementi, mentre travi e pilastri sono sollecitati 
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prevalentemente dai carichi verticali.  In prima approssimazione, perciò, i due 
aspetti possono essere analizzati separatamente.  
A questo punto si è realizzato un modello completo della struttura e la supposizione 
sulla percentuale di taglio incassata 
dai setti è stata verificata, e si è 
perciò deciso di progettare una 
struttura con fattore di struttura q=3. 
Per la progettazione dell’intera 
struttura è stata realizzata un’analisi 
dinamica lineare. Al fine di verificare 
gli elementi strutturali è necessario 
determinare in forma esatta le 
sollecitazioni cui è soggetto ciascun 
elemento: ciò è stato fatto mediante 
il programma di calcolo che, che consente di rappresentare la struttura come un 
sistema spaziale a cui viene applicata la Response Spectrum Analysis.  
Per il dimensionamento e la verifica dei vari elementi sono state considerate le 
seguenti normative: 
- D. M. 14 Gennaio 2008, “Nuove norme tecniche per le costruzioni” 
- Circolare 2 Febbraio 2009, n.617, Istruzioni per l’applicazione delle “Nuove 
norme tecniche per le costruzioni” di cui al D.M. 14 Gennaio 2008 
- Eurocodice 2, “Progettazione delle strutture in calcestruzzo” 
- Eurocodice 8, “Progettazione delle strutture per la resistenza sismica”. 
 
 
Oltre al progetto strutturale una parte del lavoro ha riguardato la “sistemazione” del 
progetto architettonico: il progetto architettonico, così come l’organizzazione 
planimetrica del lotto, erano già state realizzate, da Apes. Si è cercato però di 
valorizzare la sistemazione interna degli spazi e le viste prospettiche dell’edificio, con 
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piccole modifiche. In pianta le modifiche hanno riguardato principalmente la 
riduzione di alcune superfici, come 
quelle dei bagni, per dare maggior 
spazio alle camere da letto e alla 
zona giorno. La zona giorno è, 
inoltre, stata arricchita da superfici 
vetrate che affacciano su logge 
aperte (anche queste modificate 
rispetto al progetto originale). Questo, oltre a garantire una illuminazione molto 
migliore di quella originale, ha permesso di dotare gli appartamenti di un vero e 
proprio ambiente in più all’aperto. Queste modifiche sono state pensate per  
realizzare un maggior comfort abitativo, data anche la ridotta metratura degli 
appartamenti.  
In prospetto, oltre alla realizzazione dei terrazzi delle logge, è stata variata la 
forometria, sfalzando le finestre tra un piano e 
l’altro per dare più movimento ai prospetti.  
Sono stati, infine, progettati dei frangisole, per 
proteggere la copertura calpestabile, e anche 
per proteggere in parte la facciata dai 
fenomeni atmosferici. 
Infine la tesi è stata completata con lo studio 
di un rivestimento con blocchi-cassero in 
canapa. 
Il legno cemento nasce in Germania negli anni quaranta, e da allora molti edifici 
sono stati realizzati con questo materiale.  Il materiale nasce dalla miscelazione di 
due materiali: il legno, caratterizzato da ottime capacità termiche, ed il cemento.  
Si producono pannelli termoisolanti mescolando fibre lunghe di legno (in genere 
provenienti da scarti di lavorazione) con leganti minerali. 
Molte aziende realizzano una gamma di prodotti ad “impatto zero”: nella costruzione 
bio-ecologica un materiale da costruzione si valuta anche in termini di durevolezza, 
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lavorabilità, impiego, tossicità ed impatto ambientale. Anche il legno, però, non può 
essere definito veramente rinnovabile, in quanto i tempi di crescita degli alberi sono 
lunghissimi. 
In campo edilizio, materiali e tecniche post–industriali potrebbero essere 
abbandonati in favore di prodotti 
alternativi compatibili con l’ambiente, 
come quelli derivati dalla pianta di canapa. 
Si tratta di una coltivazione sostenibile dal 
punto di vista ambientale perché ha una 
crescita rapida ed abbondante. E’ un 
materiale ecosostenibile biocompatibile, 
riciclabile, rinnovabile, compostabile, da cui si ottengono fiocchi, feltri, materassini, 
pannellature, mattoni, vernici, smalti, colle, biocompositi e tessuti per il rinforzo 
strutturale.  
Ha caratteristiche quali leggerezza, traspirabilità, resistenza a muffe ed insetti, 
resistenza al fuoco, alto potere isolante (sia termico che acustico), igroscopicità (è 
un regolatore di umidità, cioè la accumula quando è in eccesso e la rilascia quando 
l’aria è troppo secca). 
In particolare è stato studiato il tamponamento esterno per cui si è deciso di 
utilizzare dei blocchi alveolari, appunto, utilizzando la canapa; l’isolamento è 
garantito dall’alternanza di parti compatte e vuoti d’aria. 
Nel progetto in esame, è stata, perciò, realizzata una muratura di tamponamento di 
36 cm complessivi, ed in prossimità delle discontinuità, i blocchi alveolari, sono stati 
alternati con pannelli in canapa isolanti per evitare i ponti termici. 
 
Con housing sociale o social housing (da non confondere con la tradizionale 
edilizia residenziale pubblica) si identifica una determinata tipologia di interventi 
immobiliari e urbanistici, dove questioni che di solito vengono gestite 
separatamente, sono affrontate in maniera organica nel medesimo contesto: 
• emergenza abitativa 
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• percorsi di formazione all'autonomia 
• accesso ad alloggi di qualità e alta efficienza energetica (in locazione o 
acquisto) 
• supporto alla costruzione di una comunità di abitanti 
• progettazione di spazi collettivi condivisi e aperti alla città 
• creazione delle condizioni per un impatto positivo sul quartiere 
• strumenti per la ricerca e l'innovazione sociale 
• pratiche sostenibili per l'abitare. 
Uno degli obiettivi dell'housing sociale è quello di garantire benessere abitativo e 
integrazione sociale, infatti in un unico complesso trovano posto tanto alloggi 
popolari che rispondono alle politiche di un ente pubblico quanto alloggi privati 
gestiti da Fondazioni o Cooperative. Inoltre vi è una particolare attenzione nella 
selezione degli abitanti, in modo da creare una comunità il più possibile ricca ed 
equilibrata: ogni progetto ha una quota di giovani, single, anziani, coppie, disabili. 
Tradizionalmente, invece, l'edilizia residenziale pubblica utilizza criteri burocratici 
oggettivi (liste e graduatorie) che non possono quindi tenere conto delle peculiarità 
e dei bisogni delle persone e della comunità. 
L'Housing Sociale è utilizzato all'interno di politiche di innovazione sociale e smart 
city, infatti nel medesimo progetto viene data una risposta alle diverse esigenze 
abitative creando spazi per la socialità e la condivisione e vengono intraprese azioni 
di riqualificazione urbana e risparmio energetico. 
Le costruzioni sono progettate e realizzate con alti standard di qualità o addirittura 
in bioedilizia per ottenere edifici ad alta efficienza energetica. Gli spazi dei singoli 
alloggi sono di dimensioni leggermente ridotte rispetto a quelle dell'edilizia 
tradizionale in modo da ridurre i costi di gestione, ma in compenso vi è libero 
accesso a tutti gli spazi comuni. 
 
 
 
11 
 
Capitolo 2: Inquadramento 
 
 
2.1   PISA 
 
 
Sesto comune della Toscana per popolazione, la città si inserisce in un territorio 
della provincia con caratteristiche omogenee (denominato "area pisana"), che con i 
comuni vicini di Calci, Cascina, San Giuliano Terme, Vecchiano e Vicopisano, arriva a 
formare un sistema urbano che conta quasi 195.000 abitanti distribuiti in circa 
475 km². Costituisce inoltre un vertice del cosiddetto "triangolo industriale" 
costituito dai comuni di Livorno, Pisa e Collesalvetti, la cui popolazione complessiva 
ammonta ad oltre 260 000 abitanti in circa 400 km². 
Tra i monumenti più importanti della città va annoverata la celebre piazza del 
Duomo, detta Piazza dei Miracoli, dichiarata patrimonio dell'umanità, con la 
Cattedrale edificata in marmi bianchi e colorati, tra il 1063 e il 1118, in stile 
romanico pisano, con il portale in bronzo di san Ranieri, ad opera di Bonanno Pisano 
e il pulpito di Giovanni Pisano. Nella piazza svetta la caratteristica Torre pendente, 
campanile del XII secolo, alta 56 m, che acquisì la sua caratteristica inclinazione 
dieci anni dopo l'inizio della sua costruzione, oggi uno dei monumenti italiani più 
conosciuti al mondo. 
A Pisa è da notare la presenza di almeno tre campanili inclinati: uno, il più noto, 
appunto in Piazza del Duomo; il secondo è il campanile della chiesa di San Nicola, 
situato in via Santa Maria, nelle vicinanze di Lungarno Pacinotti; il terzo, situato a 
circa metà strada del viale delle Piagge (lungofiume, nella parte est della città), è il 
campanile della chiesa di San Michele degli Scalzi (in questo caso anche la chiesa ha 
una significativa pendenza). 
Pisa ospita il più rilevante aeroporto della Regione, il "Galileo Galilei" che vanta 
collegamenti nazionali e intercontinentali diretti. 
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La città è sede di ben tre tra le più importanti istituzioni universitarie d'Italia e 
d'Europa, l'Università di Pisa, la Scuola Normale Superiore e la Scuola Superiore 
Sant'Anna, nonché il Consiglio Nazionale delle Ricerche e numerosi istituti di ricerca. 
La città sorge a pochi chilometri dalla foce del fiume Arno, in un'area pianeggiante 
denominata Valdarno inferiore, chiusa a nord dai Monti Pisani. 
 
 
 
L'area pisana è uno dei 4 distretti in cui la provincia di Pisa è suddivisa, insieme a 
Valdera, Valdarno inferiore e Val di Cecina. Rispetto agli altri tre, l'area pisana ha 
un'estensione relativamente piccola (475 km² circa), essendo la sua superficie 
superiore solo a quella del Valdarno inferiore, ma la sua popolazione si attesta su 
circa 190.000 abitanti, pari a poco meno della metà di quella dell'intera provincia, 
che supera i 400.000 abitanti. 
L'area pisana è composta dai comuni di Pisa, Cascina, San Giuliano Terme, 
Vicopisano, Vecchiano e Calci, ovvero da un territorio avente caratteristiche 
omogenee per ubicazione geografica, tradizioni culturali e relazioni economiche. 
La città di Pisa è divisa in 33 tra quartieri e frazioni. 
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Il comune di Pisa ha una notevole dimensione. Tuttavia il centro storico della città è 
facilmente visibile perché è ancora oggi delimitato dalle antiche mura. Dalle 
immagini satellitari, Pisa ha la classica forma a macchia d'olio, dove la parte storica 
è circondata dalla periferia. 
Una caratteristica della città è la presenza dei cosiddetti orti Pisani, aree verdi 
private abbastanza estese ma poco agibili in quanto separate dal tessuto urbano da 
alti muri in mattoni o in pietra. Alcuni esempi di orti accessibili al pubblico sono il 
Giardino Cardella, il chiostro di Santa Caterina e la limonaia di Palazzo Ruschi. 
I primi grandi cambiamenti al tessuto urbano (già mutato nel corso dei secoli dalle 
guerre e dalle dinastie che si sono susseguite) sono giunti nell'epoca fascista, con le 
costruzioni delle colonie giovanili del litorale pisano e di imponenti edifici nel cuore 
della città come la sede della facoltà di ingegneria, Palazzo INAIL, Palazzo di 
Giustizia o il Palazzo delle Poste. I continui bombardamenti degli alleati durante la 
seconda guerra mondiale causarono numerosi danni ai monumenti di Pisa, in 
particolare quelli del 
31 agosto 1943 
quando la città fu 
tagliata in due dal 
fronte bellico e 
persero la vita più di 
5000 persone. 
Ancora oggi la città 
presenta delle ferite 
visibili. I ponti 
abbattuti sono stati 
ricostruiti in cemento 
armato senza 
seguire gli storici stili 
della città e molti palazzi del suo centro storico sono stati ricostruiti per fronteggiare 
all'emergenza case in modo discutibile, sottovalutando completamente il danno 
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storico e architettonico che Pisa avrebbe subito. Lo straripamento dell'Arno nel 
1966, che a Firenze provocò l'alluvione, non risparmiò neanche Pisa danneggiando 
ulteriormente i lungarni e i ponti sopravvissuti. 
La più grande rivoluzione urbanistica moderna del dopoguerra è avvenuta negli anni 
settanta con la costruzione del quartiere popolare CEP, periferia ovest. Nei primi 
anni ottanta la periferia inizia a svilupparsi ad est, verso Cascina, creando i quartieri 
di Cisanello e Pisanova, prendendo come modello le moderne periferie delle città 
straniere. Dopo anni di immobilismo la città ha intrapreso la via della modernità 
pianificando un ambizioso progetto di trasloco delle principali istituzioni o degli 
edifici cittadini (provincia, caserme, università, ospedale, polo fieristico, stadio, 
biblioteca e polo congressuale) dalla città vecchia ai nuovi quartieri di Pisanova, 
Cisanello e Ospedaletto. Nel 2007 sono iniziati i lavori per la costruzione del nuovo 
centro polifunzionale progettato dall'architetto milanese Oscar Benini, denominato 
"Piazza del terzo millennio", che sarà composto da tre grattacieli e da una piazza 
ricoperta di vetro. A Pisanova si sta attualmente costruendo il nuovo centro 
residenziale di Jean Pierre Buffi, composto da due torri che domineranno il 
quartiere, mentre continuano da anni i lavori per il policlinico di Cisanello, destinato 
a diventare l'unico ospedale pubblico della città entro il 2014. 
Anche il centro storico muterà aspetto nei prossimi anni: nel 2007 l'architetto 
inglese David Chipperfield si è aggiudicato il progetto di restauro e riqualificazione 
della piazza del Duomo che sarà "ampliata". In piazza Vittorio Emanuele gli 
innumerevoli reperti archeologici portati alla luce hanno fatto ritardare i lavori di 
realizzazione di un parcheggio sotterraneo durati sette anni, mentre in varie zone 
della città si sta proseguendo verso la ricostruzione o il recupero degli antichi palazzi 
distrutti durante la guerra. Da ricordare pure gli ambiziosi progetti di recupero delle 
aree dismesse, come quello dell'ex convento di san Michele degli Scalzi, destinato a 
diventare un centro di arte moderna, o la costruzione di una nuova area residenziale 
nel quartiere di Porta a Mare, negli ex stabilimenti Saint Gobain recentemente 
abbattuti. Altri importanti progetti sono il porto turistico di Marina di Pisa, diventato 
realtà nel 2013, la nuova Cittadella della Nautica in costruzione lungo il canale dei 
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Navicelli e il masterplan dell'aeroporto che prevedeva il raddoppio delle sue 
dimensioni per il 2012. 
Anticamente la città era divisa in quattro quartieri storici: "Ponte", "Mezzo" o 
"Borgo", "Foriporta" e "Kinzica". Tali quartieri sono nati e si sono sviluppati 
naturalmente con la crescita della città. Il più antico era "Ponte" dove vi era la 
Piazza delle Sette Vie col Palazzo degli Anziani, antico centro governativo della città. 
Oggi la piazza è nota come Piazza dei Cavalieri. "Mezzo" corrispondeva all'incirca 
all'antica città romana ed era il quartiere nobile della città. A sudest di "Mezzo" vi 
era il quartiere di "Foriporta" il cui nome deriva dal fatto di essere fuori dalle mura 
altomedioevali. "Foriporta" era il borgo della città. Tutti questi quartieri si trovavano 
racchiusi tra l'Ozzeri a nord e l'Arno a sud. A ovest confinavano con le paludi. A sud 
dell'Arno c'era invece il quartiere di "Kinzica". Il nome sembrerebbe derivare 
dall'eroina Pisana Kinzica de' Sismondi, ma più probabilmente derivava dalla parola 
longobarda "kinsech" che significa "luogo paludoso", oppure dalla parola araba 
"kimsouk" che significa "mercato libero". Entrambi i significati sono plausibili in 
quanto quella zona era sia circondata da paludi che il luogo dove diversi popoli si 
incontravano per il commercio cittadino. 
Durante la dominazione fiorentina, dal secolo XV, l'assetto cittadino cambiò in 
quanto i conquistatori ridistribuirono i quartieri in modo uniforme: due a nord 
dell'Arno nella zona che fu chiamata "Tramontana" e due a sud nella zona chiamata 
"Mezzogiorno". In questo nuovo riassestamento i quartieri prendono nome dalle 
chiese principali di queste quattro zone. In Tramontana abbiamo "Santa Maria" che 
prende il nome dal Duomo. Corrisponde al vecchio quartiere di Ponte e la parte più 
occidentale di "Mezzo" in maniera da comprendere anche la Piazza dei Cavalieri. 
Segue "San Francesco" che prende il nome dall'omonima chiesa e corrisponde alla 
parte restante di "Mezzo" e il quartiere di "Foriporta". In Mezzogiorno abbiamo 
"Sant'Antonio" che prende il nome dalla chiesa di Sant'Antonio abate e corrisponde 
alla parte occidentale di Kinzica, mentre alla parte orientale c'è ora il quartiere di 
"San Martino", il quale prende il nome dalla chiesa omonima la quale tutt'oggi viene 
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spesso chiamata "San Martino in Guadolongo" o "in Kinzica" a ricordare l'antica 
denominazione e la prossimità delle paludi. 
Pisa è attraversata da molte strade extraurbane che la collegano con le altre città 
toscane e italiane. La Strada statale 1 Via Aurelia, istituita nel 1928, è la strada 
statale più importante che passa per il comune, non è tuttavia l'unica infatti, da Pisa 
iniziano la Strada statale 67 Tosco-Romagnola che la collega a Marina di Ravenna e 
la Strada statale 12 dell'Abetone e del Brennero che termina al Passo del Brennero. 
La città di Pisa rappresenta anche la tappa finale di due ex strade statali, ora 
riclassificate come regionali: la Strada statale 224 di Marina di Pisa e la Strada 
statale 206 Pisana-Livornese, alternativa nell'entroterra alla SS1 per andare a 
Livorno. La Strada di grande comunicazione Firenze-Pisa-Livorno, o più 
semplicemente FI-PI-LI, è un'altra importante arteria stradale della città, 
collegandola con il capoluogo toscano e con Livorno; per Pisa vi sono quattro uscite: 
Pisa Nord-Est, Pisa Aeroporto, Pisa Centro (solo in uscita o direzione autostrada) e 
Pisa Ovest. La città di Pisa è intersecata dalla Autostrada A12 e ha due uscite per la 
città, quella di Pisa Centro e di Pisa Nord; proprio in quest'ultimo casello termina la 
A11, che ha inizio a Firenze e viene anche chiamata Firenze-Mare poiché collega 
l'entroterra toscano alla costa. 
La città di Pisa rappresenta un nodo ferroviario nazionale, al quale afferiscono le 
seguenti linee: 
• Genova-La Spezia-Pisa (collegamenti nazionali e regionali) 
• Firenze-Pisa-Livorno (collegamenti regionali) 
• Pisa-Livorno (collegamenti nazionali e regionali) 
• Pisa-Lucca (collegamenti regionali) 
• Pisa Centrale-Pisa Aeroporto (dismessa nel dicembre 2013) 
• Pisa-Collesalvetti-Vada (solo per treni merci) 
Il porto turistico di Pisa, detto Porto di Bocca d'Arno, è attualmente in 
completamento ed è stato inaugurato il 30 giugno 2013. Si tratta di un porto 
turistico distante circa 13 km dal centro cittadino, presso la frazione litoranea di 
Marina di Pisa. 
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Il progetto del porto turistico di Marina di Pisa prevede la realizzazione di una 
infrastruttura per 344 posti barca (già realizzata e già utilizzabile dalle imbarcazioni), 
e la costruzione di infrastrutture residenziali, commerciali su un'area complessiva di 
circa 210.000 metri quadrati. 
L'aeroporto di Pisa è il maggiore aeroporto toscano e tra i primi in Italia per i voli 
low cost. 
 
 
2.2   QUARTIERE SANT’ERMETE 
 
Sant’Ermete è un quartiere di Pisa che si trova a sud del fiume Arno. 
Il quartiere, posto nella periferia sud-est della città, è stato interessato, dal secondo 
dopoguerra, da uno sviluppo insediativo, caratterizzato principalmente da edilizia 
residenziale popolare, sviluppatasi lungo la via Emilia. 
Il quartiere è circondato  da importanti barriere infrastrutturali, ovvero la ferrovia 
Firenze-Pisa-Livorno, che cinge il quartiere a nord e a ovest, e la omonima 
superstrada, che lo taglia a sud, separandolo dalla struttura aeroportuale.  
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Già da alcuni anni, il comune di Pisa ha iniziato un’opera di riqualificazione del 
quartiere tramite demolizione e ricostruzione delle case popolari di via Emilia, a 
causa delle condizioni strutturali ed impiantistiche degli edifici. I condominii citati 
verranno quindi sostituiti da nuovi edifici nel medesimo quartiere. 
 
L’area oggetto del Programma di riqualificazione è situata nella zona nord-ovest del 
quartiere di Sant’Ermete ed è delimitata dalla ferrovia Pisa-Livorno a ovest, dal 
cavalcavia Sant’Ermete a nord, dalla via Emilia a est, e da via Sirtori a sud.  
È costituita da due isolati di edilizia residenziale a carattere popolare costruiti alla  
fine degli anni Quaranta, con spazi pubblici rappresentati da due giardini 
rettangolari posti tra le residenze,  l’uno dedicato ai giochi dei bambini, l’altro 
destinato a piccolo parco urbano.  
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Già da alcuni anni, il comune di Pisa ha iniziato un’opera di riqualificazione del 
quartiere tramite demolizione e ricostruzione delle case popolari di via Emilia, a 
causa delle condizioni strutturali ed impiantistiche degli edifici. I condominii citati 
verranno quindi sostituiti da nuovi edifici nel medesimo quartiere. 
La sistemazione planimetrica dei nuovi edifici non è stata oggetto di questa tesi, ma 
si è considerata la planimetria proposta da Apes. 
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Capitolo 3: Progetto architettonico 
 
3.1 DESCRIZIONE 
 
 
Il progetto architettonico dell’edificio in esame è stato realizzato, come spiegato nel 
precedente capitolo, da Apes per la riqualificazione del quartiere di Sant’Ermete. 
Oggetto principale della presente tesi era il progetto strutturale dell’edificio, ma si è 
provveduto anche ad una valutazione degli ambienti interni ed una loro 
sistemazione. Il progetto riguarda la realizzazione di 27 appartamenti, quattro ad 
ogni piano, tre al piano terra. Gli appartamenti sono di due tipi:  
• Tipologia A: 55,5 m2 complessivi; è costituito da una camera matrimoniale, 
cucina/soggiorno, un bagno, zona armadi, una loggia. 
• Tipologia B: 94 m2 complessivi; e costituito da due camere matrimoniali, una 
camera singola, due bagni, cucina/soggiorno, disimpegno, stanza armadi, 
loggia.  
Al piano terreno sono disposti due appartamenti di tipo A ed un appartamento di 
tipo B; a tutti gli altri piani sono dislocati quattro appartamenti di tipo A. 
Al piano interrato sono realizzate le cantine. 
Le principali modifiche al progetto iniziale riguardano: 
• Diversa distribuzione delle finestre per una migliore esposizione al sole e 
variare la forometria dei prospetti; 
• Un ampliamento delle logge per creare un ambiente di ampio spazio aperto 
per ciascun appartamento e aumentare l’illuminazione della zona giorno, 
costituita da una zona open space costituita da cucina e soggiorno; 
• Realizzazione dei frangisole sul tetto per protezione della facciata dal sole e 
dagli agenti atmosferici. 
Il collegamento verticale interno dei vari piani è realizzato tramite una scala a rampe 
e tramite un ascensore di dimensioni idonee per i portatori di handicap. 
 
21 
 
3.2 MODIFICHE 
 
Le piante originariamente fornite da Apes sono state in minima parte modificate per 
realizzare una maggiore fruibilità degli spazi ed un maggior comfort abitativo. 
La pianta del piano tipo era in origine: 
 
PIANTA PIANO TERRA 
 
PIANTA PIANO PRIMO 
 
Come già accennato nel paragrafo precedente le modifiche sono molto ridotte. Si è 
principalmente fatto attenzione all’esposizione solare e ad una distribuzione 
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ragionata degli spazi per garantire un maggior comfort agli abitanti, data anche la 
ridotta metratura degli appartamenti. 
Le piante modificate invece sono: 
 
PIANTA PIANO TERRA 
 
PIANTA PIANO PRIMO 
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3.2.1 APPARTAMENTO A 
 
 
PIANTA ORIGINALE 
  
PIANTA MODIFICATA 
 
Innanzitutto si è provveduto ad una riduzione della superficie del bagno per dare 
maggiore spazio alla camera da letto; il soggiorno/cucina è stato disposto in modo 
diverso e la loggia, che prima risultava uno spazio chiuso è stata aperta e la 
superficie è stata aumentata per creare una vera e propria zona aperta, da poter 
sistemare con piante e di cui poter usufruire. Con la creazione di due paretine 
vetrate si garantisce una maggiore illuminazione di tutta la zona giorno. In questo 
modo si realizza un vero e proprio ambiente in più rispetto all’originale. Ogni 
appartamento è dotato di una loggia. 
L’altra modifica è quella di utilizzare delle porte scorrevoli a scomparsa nel muro, in 
modo da ottimizzare ancora di più gli spazi ridotti.  
Si riporta la verifica delle superfici finestrate dei vari ambienti: 
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Stanza  Superficie (m2) Superficie vetrata (m2) 
Camera matrimoniale 17 2,3 
Cucina/soggiorno 22 7 
Bagno  6 2 
Zona Armadi 3,5 - 
Loggia  7 - 
Tabella 1: superfici vetrate 
 
3.2.2 APPARTAMENTO B 
 
 
PIANTA ORIGINALE 
 
PIANTA MODIFICATA 
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Le modifiche che riguardano le porte, la cucina/ soggiorno e le porte, descritte per 
l’appartamento A sono realizzate anche in questo appartamento. 
Si è inoltre aumentata la superficie della camera matrimoniale principale, che è stata 
dotata di uno spazio per sistemazione degli armadi e si sono ridotte le superfici dei 
bagni per aumentare leggermente anche le superfici delle altre due camere. 
Anche in questo caso si è verificata la superficie vetrata dei vari ambienti: 
 
Stanza Superficie (m2) Superficie vetrata (m2) 
Camera matrimoniale 1 20 2,6 
Camera matrimoniale 2 14 2,3 
Camera singola 10 2,3 
Cucina/soggiorno 22 7 
Bagno 1 5 2 
Bagno 2 6,5 2 
Disimpegno 6 - 
Zona armadi 4 - 
loggia 7 - 
Tabella 2: superfici vetrate 
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Capitolo 4: Rivestimento esterno 
 
4.1 IL LEGNO-CEMENTO 
 
Il legno cemento nasce in Germania negli anni quaranta, e da allora molti edifici 
sono stati realizzati con questo materiale. In Austria ben il 40% degli edifici esistenti 
sono stati realizzati con questo materiale. Il materiale nasce dalla miscelazione di 
due materiali: il legno, caratterizzato da ottime capacità termiche, ed il cemento.  
Si producono pannelli termoisolanti mescolando fibre lunghe di legno (in 
genere provenienti da scarti di lavorazione) con leganti minerali. 
Le fibre di legno sono sottoposte ad un processo di mineralizzazione che 
rendono le fibre inerti, annullandone i processi di deterioramento, pur 
mantenendone inalterate le proprietà meccaniche. La lignina viene, quindi, 
intrisa di legante; in questo modo il prodotto ha un grado di coesione e 
compattezza superiore a quello del legno di partenza. 
I due materiali vengono, generalmente, miscelati in misura del 65% le fibre lunghe 
ottenute, 35% cemento portland e con acqua. 
Il materiale così ottenuto, ha una 
maggiore resistenza meccanica ed anche 
una maggiore resistenza all’acqua, al 
fuoco ed agli agenti biologici. Questo 
processo ha appunto il nome di 
“mineralizzazione”: il legno mineralizzato 
non ammuffisce, non viene intaccato da 
agenti esterni, non marcisce e non subisce variazioni dimensionali. 
I pannelli hanno ottime capacità termiche, sono traspiranti ed igroscopici, hanno un 
ottimo comportamento fono-isolante; inoltre, non contengono sostanze nocive per 
la salute e non sviluppano gas tossici in caso di incendio. 
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I pannelli mineralizzati vengono utilizzati in moltissime applicazioni ed in particolare 
nella correzione di ponti termici, casserature a perdere, rivestimenti antirumore ed 
antincendio. 
 
 
4.2 BLOCCHI IN LEGNO CEMENTO 
 
Il materiale base per la produzione dei blocchi in legno cemento sono i trucioli di 
legno ed i residui provenienti dalla lavorazione del legno. I trucioli ed i residui 
vengono ulteriormente sminuzzati in un mulino a martelli. La segatura e la polvere, 
che si formano durante il processo di lavorazione, vengono eliminati con appositi 
vibrovagli, poiché se immessi nel blocco produrrebbero pesantezza nel manufatto, 
ridurrebbero notevolmente la traspirazione chiudendo i pori che dovrebbero esserci 
tra i pezzi di legno. 
In seguito, i trucioli così ottenuti vengono mescolati con i leganti minerali e l’acqua e 
l’impasto viene poi riversato e vibrato in apposite casseforme per realizzare le varie 
tipologie di blocchi.  
Nella letteratura tecnica è possibile ritrovare alcuni valori tipici di tale materiale: la 
resistenza a compressione si attesta attorno ad un valore medio di fc pari ad 1; il 
modulo elastico è circa 300 MPa, il peso specifico è di circa 700 kg/m3. 
Il blocco cassero non assolve nessuna funzione strutturale , ma funge da cassero a 
perdere e da isolante termico e acustico. Questo è a favore di sicurezza, in 
particolare in situazione sismica, poiché si trascura la capacità dissipativa garantita 
dall’attrito e dal danneggiamento del materiale del blocco cassero.  
A seguito della mineralizzazione il legno ha ancora inalterate le sue caratteristiche di 
isolamento termo-acustico.  
La porosità del materiale assicura la completa traspirazione della parete e ne regola 
l’umidità, garantendo una bassissima resistenza al passaggio del vapore: in questo 
modo si evita la formazione di condense e muffe. Il risultato è un ottimo comfort 
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abitativo ed un notevole risparmio energetico ed un minor costo del riscaldamento 
in inverno e del condizionamento in estate.  
Questa tipologia, infine, garantisce di ridurre al minimo i ponti termici. 
Il nucleo di calcestruzzo garantisce assorbimento efficiente e passivo dell’energia 
solare ; in questo modo in tutte le stagioni si ottiene una temperatura interna 
ottimizzata ed equilibrata: 
• Estate: nelle giornate calde, le temperature sono attenuate. L’energia 
termica rimane accumulata nel nucleo di calcestruzzo durante il giorno, per 
poi essere rilasciata verso l’esterno durante la notte; 
• Inverno: l’energia solare viene accumulata durante il giorno nel nucleo di 
calcestruzzo e viene rilasciata durante il pomeriggio e la notte verso 
l’interno. 
I blocchi cassero in legno-cemento vengono utilizzati sia per realizzare pareti 
portanti esterne ed interne che per tamponature.  
Molte aziende realizzano una gamma di prodotti ad “impatto zero”: nella costruzione 
bio-ecologica un materiale da costruzione si valuta anche in termini di durevolezza, 
lavorabilità, impiego, tossicità ed impatto ambientale.  
Si trovano in commercio in legno-cemento, ricavati da scarti di segheria o riciclo di 
materiali usati, con canna palustre: questo materiali oltre ad essere un materiale ad 
impatto ambientale praticamente nullo, ha anche buone caratteristiche di 
isolamento e durabilità. 
 
4.3 CANAPA  
In campo edilizio, materiali e tecniche post–industriali potrebbero essere 
abbandonati in favore di prodotti alternativi compatibili con l’ambiente, come quelli 
derivati dalla pianta di canapa. Si tratta di una coltivazione sostenibile dal punto di 
vista ambientale perché ha una crescita rapida ed abbondante; essendo una pianta 
infestante, per crescere non necessita di irrigazione, erbicidi e pesticidi, né di 
antiparassitari e non avendo proteine al suo interno non è attaccata da roditori o 
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altri insetti. La canapa ha anche un’azione fertilizzante e fitodepuratrice: è capace di 
bonificare e risanare le aree inquinate dalle industrie chimiche. 
La pianta di canapa è costituita da una parte fibrosa esterna e da una parte legnosa 
interna, il cosiddetto canapulo. La fibra è molto resistente a sforzi di trazione e al 
logorio, mentre il canapulo ha un’elevata capacità di assorbire i liquidi ed è ricco di 
silicio, componente a cui deve le sue ottime proprietà isolanti. La canapa contiene 
inoltre cellulosa, da cui si possono produrre bioplastiche riciclabili ed ecologiche, da 
utilizzare in sostituzione dei derivati del petrolio. Dai suoi semi si ricavano olii per 
produzioni agroalimentari, cosmetiche, di 
detergenti ecologici, vernici e smalti non 
tossici e soprattutto biocombustibili. 
E’ un materiale ecosostenibile 
biocompatibile, riciclabile, rinnovabile, 
compostabile, da cui si ottengono fiocchi, 
feltri, materassini, pannellature, mattoni, 
vernici, smalti, colle, biocompositi e tessuti 
per il rinforzo strutturale. Ha caratteristiche 
quali leggerezza, traspirabilità, resistenza a 
muffe ed insetti, resistenza al fuoco, alto 
potere isolante (sia termico che acustico), igroscopicità (è un regolatore di umidità, 
cioè la accumula quando è in eccesso e la rilascia quando l’aria è troppo secca). Si 
può utilizzare come isolante e negli imballaggi, ad esempio come sostituto del 
polistirolo e di altri derivati del petrolio. Attraverso un processo di polimerizzazione 
senza rilascio di monomeri liberi, si ottengono bioplastiche degradabili e non 
inquinanti, colle, resine, vernici, completamente prive di formaldeide, sostanza 
nociva alla salute. Per le sue ottime capacità di isolante termico ed acustico, dalla 
canapa si producono pannelli da inserire nelle murature, nei sottotetti, nei 
pavimenti, nei controsoffitti, nei divisori interni, sia in edifici ex–novo che nelle 
ristrutturazioni. 
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4.4 PROGETTO  
 
Nel caso in esame la struttura in progetto ha una struttura portante a pareti in C.A. 
quindi si è deciso di studiare una soluzione di rivestimento a blocchi in calce e canna 
palustre.  
In particolare è stato studiato il tamponamento esterno per cui si è deciso di 
utilizzare dei blocchi alveolari tipo “BIBLOC” dell’azienda UNIBLOC di Poggibonsi. 
Questo è un elemento che l’azienda ha ancora in fase di sviluppo e non ancora 
brevettato. Questo progetto prevede l’uso di un materiale interamente rinnovabile: 
anche il legno non può essere definito rinnovabile, in quanto i tempi di crescita degli 
alberi sono lunghissimi. La canapa, invece, è una pianta erbacea a ciclo annuale: 
ogni parte della pianta può essere impiegata in molti settori ed in particolare la 
parte legnosa, chiamata canapulo, è un componente ideale per realizzare materiali 
da costruzione.  
Il materiale in fase di sviluppo risulta, perciò: 
• Naturale: si ha un ciclo di produzione a freddo,che assorbe più anidride 
carbonica di quella emessa per la produzione ed il trasporto; la materia 
prima è naturale da filiera corta; 
• Prestazionale: garantisce ottime prestazioni di isolamento termico, durabilità, 
reazione al fuoco e meccaniche grazie alla buona resistenza a trazione; 
• Riciclabile: l’elemento può essere rilavoratoe riutilizzato completando il ciclo 
di vita del prodotto. 
Saranno realizzati blocchi alveolari del tipo, che l’azienda già produce, XTerm, ma 
realizzati, appunto, utilizzando la canapa.  
I blocchi sono posati con giunti di malta orizzontali e sottili ed intonacate con 1,5 cm 
di intonaco tradizionale per lato. 
Il blocco Xterm rientra nella schiera di materiali da costruzione per l’edilizia 
sostenibile, ovvero materiali che non contengono sostanze dannose per la salute 
dell’uomo ed il cui impatto sull’ambiente è minimo. 
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In genere il blocco alveolare viene in parte riempito con materiale isolante, ma nel 
caso di blocco realizzato con la canapa l’isolamento è garantito da l’alternanza di 
parti compatte e vuoti d’aria. 
 
Con questi blocchi è possibile realizzare murature a giunti sottili in quanto le facce 
del blocco risultano rettificate e quindi 
perfettamente parallele e calibrate. 
La posa viene eseguita con un colante 
speciale che viene applicato sul blocco 
tramite immersione. È necessario disporre 
una vaschetta di dimensioni adeguate, dove 
verrà versato il collante precedentemente 
miscelato. 
La faccia del blocco deve essere immersa 
nella vaschetta, in modo che si formi uno 
strato sottile e uniforme di colla senza 
utilizzare alcuno strumento. Grazie ai fori di 
presa di notevoli dimensioni il blocco risulta 
maneggevole. Con tale tecnica, pratica e 
veloce, si abbattono notevolmente i tempi di 
posa ed il consumo della malta. Eventuali 
tagli possono essere effettuati con dischi 
flessibili.  
L’intonaco deve essere di tipo civile, di 
almeno 1,5 cm di spessore per lato.  
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Il blocco ha dimensioni: 25 cm lunghezza, 33 cm spessore, 20 cm altezza; è un 
blocco semipieno, secondo NTC 2008, con foratura inferiore al 45%.  
 
 
4.5 PARTICOLARI COSTRUTTUVI 
 
Nel progetto in esame, è stata, perciò, realizzata una muratura di tamponamento di 
36 cm complessivi, ed in prossimità delle discontinuità i blocchi alveolari, sono stati 
alternati con pannelli in canapa isolanti per evitare i ponti termici. 
Si riportano i particolari costruttivi: 
 
 
 
 
Particolare A 
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Particolare B 
 
 
 
Particolare C 
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Particolare D 
 
 
Particolare E 
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Capitolo 5: Progetto strutturale 
 
5.1 DESCRIZIONE DELL’OPERA 
 
Il caso di studio prevede la progettazione di un edificio in cemento armato a pareti 
destinato ad edificio residenziale, ubicato in zona Sant’Ermete a Pisa. 
L’edificio sarà costituito da sei pareti in cemento armato, a cui verranno affidate 
principalmente le azioni orizzontali, e telai in cemento armato. 
Nella progettazione verranno dimensionate sia la parte delle pareti che la parte dei 
telai. La progettazione è stata articolata in due fasi: inizialmente sono state 
dimensionate e verificate le pareti, ed in seguito la parte intelaiata.  
 
Normativa di riferimento 
- D. M. 14 Gennaio 2008, “Nuove norme tecniche per le costruzioni” 
- Circolare 2 Febbraio 2009, n.617, Istruzioni per l’applicazione delle “Nuove 
norme tecniche per le costruzioni” di cui al D.M. 14 Gennaio 2008 
- Eurocodice 2, “Progettazione delle strutture in calcestruzzo” 
- Eurocodice 8, “Progettazione delle strutture per la resistenza sismica”. 
 
Software utilizzati 
- SAP 2000 v.15; Computers and Structures Inc. 
- Spettri NTC v.1.03 
- Microsoft Excel 
- Gelfi. 
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Caratteristiche calcestruzzo (NTC 11.2.10) 
Cls C30/37 
- Resistenza cubica a compressione             Rck=37 N/mm2   
- Resistenza cilindrica a compressione fck=0,83*Rck=30 N/mm2 
- Resistenza cilindrica a compressione media fcm=fck+8=38 N/mm2 
- Modulo elastico     Ecm=22000*(fcm/10)0,3=32837 N/mm2 
- Resistenza media a trazione semplice fctm=0,30*fck2/3=2,896 N/mm2 
- Resistenza media a trazione per flessione fcfm=1,2*fctm=3,475 N/mm2 
- Resistenza di calcolo a compressione fcd=
∗ =17 N/mm2 
- Resistenza di calcolo a trazione fctd=
	 = ,× =1,35 N/mm2. 
 
Caratteristiche acciaio per cemento armato (NTC 11.3.2) 
Acciaio B450C: 
- Modulo elastico                                E = 200000 N/mm2 
- Tensione di snervamento                   fyk = 450 N/mm2 
- Tensione di rottura                            ftk = 540 N/mm2 
- Tensione di calcolo a snervamento         fyd=
	 =391,3 N/mm2. 
 
 
5.2 AZIONI SULLE COSTRUZIONI 
 
Le azioni secondo la variazione della loro intensità nel tempo si dividono in: 
PESI PROPRI E CARICHI PERMANENTI 
permanenti (G): azioni che agiscono durante tutta la vita nominale della 
costruzione, la cui variazione di intensità nel tempo è così piccola e lenta da poterle 
considerare con sufficiente approssimazione costanti nel tempo: 
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- peso proprio di tutti gli elementi strutturali; peso proprio del terreno, quando 
pertinente; forze indotte dal terreno (esclusi gli effetti di carichi variabili 
applicati al terreno); forze risultanti dalla pressione dell’acqua (quando si 
configurino costanti nel tempo) (G1); 
- peso proprio di tutti gli elementi non strutturali (G2); 
- spostamenti e deformazioni imposti, previsti dal progetto e realizzati all’atto 
della costruzione; 
- pretensione e precompressione (P); 
- ritiro e viscosità; 
- spostamenti differenziali; 
 
CARICHI VARIABILI 
variabili (Q): azioni sulla struttura o sull’elemento strutturale con valori istantanei 
che possono risultare sensibilmente diversi fra loro nel tempo: 
 
- di lunga durata: agiscono con un’intensità significativa, anche non 
continuativamente, per un tempo non trascurabile rispetto alla vita nominale 
della struttura; 
- di breve durata: azioni che agiscono per un periodo di tempo breve rispetto 
alla vita nominale della struttura; 
AZIONI SISMICHE 
Azioni sismiche (E): azioni derivanti dai terremoti. 
 
5.2.1 ANALISI DEI CARICHI 
 
Nelle tabelle seguenti sono riportate le analisi dei carichi variabili Q e dei permanenti 
G, suddivisi in carichi fissi, ossia il peso proprio del solaio, e permanenti con i loro 
valori caratteristici. 
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Solaio 
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 4.1.9: 
norme ulteriori per i solai: si intendono come solai le strutture bidimensionali 
piane caricate ortogonalmente al proprio piano, con prevalente comportamento 
resistente monodirezionale. 
 
Si è deciso di realizzare un solaio a pannelli in calcestruzzo armato precompresso 
con trefoli aderenti, alleggerito da alveoli longitudinali e con intradosso piano, 
realizzato mediante tecnologia produttiva ad estrusione. 
La soletta collaborante, di spessore non inferiore a 5 cm dovrà essere armata con 
rete elettrosaldata ø 6. 
Gli alveolari sono realizzati in cemento armato precompresso, che riduce in modo 
significativo il rapporto tra la lunghezza del solaio ed il suo spessore. 
Questa caratteristica rende tali pannelli la soluzione ideale per: 
• Abitazioni 
• Edilizia civile 
• Aziende 
• Centri commerciali 
• Parcheggi pluriplano. 
Durante la posa i pannelli dovranno essere posizionati su appoggi complanari e a 
livello, al fine di evitare comportamenti trasversali anomali. 
I pannelli dovranno appoggiare 15 cm su strutture in muratura e cm 10 su strutture 
in cemento armato. 
 
Caratteristiche dei materiali 
- Classe di Resistenza del calcestruzzo: Rck=55 N/mm2; 
- Classe di Resistenza calcestruzzo per getto integrativo: C 30/35 N/mmq; 
- Acciaio armonico in trefoli stabilizzati fptk=1860 N/mm2, fp(1)k=1670 N/mm2. 
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La composizione in cemento armato precompresso assicura un'ottima trasmissione 
di sforzi nel piano e bassi valori di deformabilità per flessione. 
La massima luce del solaio è 5,53 m, quindi in fase di predimensionamento per 
l’altezza della parte portante del solaio si considera: ℎ = 20 + 5	.  
Si realizzerà un solaio di altezza 20 cm, con soletta armata di spessore 5 cm. 
L’orditura prevista dei solai è quella riportata nella figura seguente. 
 
Figura 1: orditura dei solai 
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 3.1.4: 
carichi variabili: i carichi variabili comprendono i carichi legati alla destinazione e 
d’uso dell’opera; i modelli di tali azioni possono essere costituiti da: 
• carichi verticali uniformemente distribuiti qk [kN/m2]; 
• carichi verticali concentrati Qk [kN/m2]; 
• carichi orizzontali lineari Hk [kN/m]. 
L’edificio in esame ricade nella categoria A: Ambienti ad uso residenziale (locali di 
abitazione e relativi servizi, gli alberghi, ad esclusione delle aree suscettibili di 
affollamento).  
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Solaio di copertura 
 
Per la costruzione in esame si prevede la realizzazione di una copertura piana, che 
verrà realizzata sempre con un solaio prefabbricato in calcestruzzo armato 
precompresso.  
 
Tamponamento esterno 
 
Per quanto riguarda il tamponamento esterno si è ipotizzato, come detto nei capitoli 
precedenti, di realizzare una parete con blocchi alveolari in calce e canapa, delo 
spessore di 36 cm complessivi. 
 
Figura 2: muratura 
 
Nel calcolo si è considerato un interpiano netto pari a 2,90 m ed un’incidenza delle 
aperture pari al 20%. 
 
 
Tamponamento interno 
 
Per gli elementi divisori interni la normativa da specifiche indicazioni per l’analisi dei 
carichi: 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 3.1.3.1: 
Elementi divisori interni: per gli orizzontamenti degli edifici per abitazioni e uffici, 
il peso proprio di elementi divisori interni potrà essere ragguagliato ad un carico 
permanente portato uniformemente distribuito g2k, purché vengano adottate le 
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misure costruttive atte ad assicurare una adeguata ripartizione del carico. Il carico 
uniformemente distribuito g2k ora definito dipende dal peso proprio per unità di 
lunghezza G2k delle ripartizioni nel modo seguente: 
̶ per elementi divisori con         G2≤1,00 kN/m:            g2=0,40 kN/m2; 
̶ per elementi divisori con  1,00≤G2≤2,00 kN/m:          g2=0,80 kN/m2; 
̶ per elementi divisori con  2,00≤G2≤3,00 kN/m:          g2=1,20 kN/m2; 
̶ per elementi divisori con  3,00≤G2≤4,00 kN/m:          g2=1,60 kN/m2; 
̶ per elementi divisori con  4,00≤G2≤5,00 kN/m:           g2=2,00 kN/m2. 
 
 
Nella tabella seguente su riportano i risultati dell’analisi dei carichi; i calcoli sono 
riportati in allegato nel cd. 
 
 
Tabella 1: analisi dei carichi 
 
 
 
 
5.2.2 AZIONE DELLA NEVE 
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 3.4.1: Il 
carico provocato dalla neve sulle coperture sarà valutato mediante la seguente 
espressione: 
qs = µi ×qsk ×CE ×Ct  
dove: 
- qs è il carico neve sulla copertura; 
- µi è il coefficiente di forma della copertura; 
Elemento
carico permanente totale G 
(kN/mq)
carico permanente per unità di 
lunghezza G (kN/m)
carico di esercizio qk 
(kN/mq)
solaio 6,52 - 2
solaio di copertura 6,45 - 2
tamponamento esterno 7,14 - -
tamponamento interno - 1,60 -
ANALISI DEI CARICHI
 - qsk è il valore caratteristico di riferimento del carico neve al suolo [kN/m
- CE è il coefficiente di esposizione,
- Ct è il coefficiente termico.
Si ipotizza che il carico agisca in direzione verticale e lo si riferisce alla proiezione 
orizzontale della superficie della copertura.
 
Valore caratteristico del carico neve al suolo
Il carico neve al suolo dipende dalle condizioni locali di clima e di esposizione, 
considerata la variabilità delle precipitazioni nevose da zona a zona. 
L’altitudine di riferimen
realizzazione dell’edificio.
La località in esame ricade, secondo la zonazione prevista dalla Norma vigente, in 
ZONA III, per cui il valore caratteristico del carico neve al suolo sarà calcolato, 
modo seguente: 
• qsk=0,60 kN/m2                                 
• qsk=0,51[1+(as/481)
Nel caso in esame (as≤200 m) si avr
Coefficiente di esposizione
Il coefficiente di esposizione C
carico neve in copertura in funzione delle caratteristiche specifiche dell’area in cui 
sorge l’opera. Valori consigliati del coefficiente di esposizione per diverse classi di 
topografia sono forniti in Tab
14 gennaio 2008). Se non diversamente indicato, si assumerà C
 
 
 
 
 
Figura 
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to as è la quota del suolo sul livello del mare nel sito di 
 
se as≤200 m 
2] kN/m2             se as>200 m. 
à: qsk=0,60 kN/m2. 
 
E può essere utilizzato per modificare i valore del 
. 3.4.I. (norme tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 
E=1.
3: valori di Ce (NTC 2008 – 3.4.3) 
2]; 
 
nel 
 
  
Nel caso in esame si prende 
Coefficiente termico 
Il coefficiente termico può essere utilizzato per tenere conto della della riduzione del 
carico neve a causa dello scioglimento della stessa, causata dalla perdita di calore 
della costruzione. Tale coefficiente tiene conto delle proprietà di isolamento ter
del materiale utilizzato in copertura. In assenza di uno specifico e documentato 
studio, deve essere utilizzato 
Coefficiente di forma  
Riporto i relativi valori nominali del coefficiente di forma essendo 
gradi sessagesimali, l’angolo formato dalla falda con l’orizzontale.
I valori del coefficiente di forma 
costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008) 
falde. 
 
 
 
Figura 4
 
Avendo una copertura piana, nel caso in esame µ
 
Tabella 2: carico neve sulla copertura
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CE=1. 
Ct=1. 
 
µ1, riportati in Tab. 3.4.II (norme tecniche per le 
si riferiscono alle coperture ad una o due 
 
: coefficiente di forma (NTC 2008 – 3.4.5.1)
i=0,8. 
 
 
μi 0,8
Ce 1
Ct 1
qsk (kN/mq) 0,6
qs (kN/mq) 0,48
Carico neve sulla copertura
mico 
α, espresso in 
 
 5.2.3 AZIONE DEL VENTO
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 3.3.1:
vento, la cui direzione si considera generalmente orizzontale, esercita sulle 
costruzioni azioni che variano nel tempo e nello spazio provocando, in generale, 
effetti dinamici.  
 
 
Velocità di riferimento 
La velocità di riferimento v
dal suolo su un terreno di categoria di esposizione II, mediata su 10 minuti e riferita 
ad un periodo di ritorno di 50 anni.
In mancanza di specifiche ed adeguate indagini statistiche v
dall’espressione: 
vb=vb,0  
vb=vv,0+ka(as-a0) 
dove: 
vb,0, a0, ka sono parametri forniti nella tabelle 3.3.I e legati alla regione in cui sorge 
la costruzione in esame, in funzione delle zone definite in figura 3.3.1;
as è l’altitudine sul livello del mare (in m) del sito ove sorge la costruzione.
 
 
 
 
 
 
 
Figura 5: suddivisione in zone del territorio (NTC 2008 
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b è il valore caratteristico della velocità del vento a 10 m 
 
per as≤a0 
 per a0<as≤1500 m 
 
– 3.3.2)
 il 
b è data 
 
 
 
 Figura 
 
Nel caso in esame, la località sarà situata in 
valori dei parametri: 
• vb,0=27 m/s 
• a0=500 m 
• ka=0,020 1/s. 
Pressione del vento  
La pressione del vento è data dall’espressione:
dove: 
• qb (in N/m2) è la pressione cinetica di riferimento
• ce è il coefficiente di esposizione;
• cp è il coefficiente di forma; funzione della tipologia e della geometria della 
costruzione e del suo orientamento rispetto alla direzione del vento;
• cd è il coefficiente dinamico con cui si tiene conto degli effetti ridu
associati alla non contemporaneità delle massime pressioni locali e degli 
effetti amplificativi dovuti alle vibrazioni strutturali.
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6: valori dei parametri (NTC 2008 – 3.3.2) 
zona III, a cui corrispondono, i seguenti 
 
p=qbcecpcd 
; 
 
 
 
 
ttivi 
 Pressione cinetica di riferimento
La pressione cinetica di riferimento q
qb=
 
dove: 
• vb è la velocità di riferimento del vento (in m/s);
• ρ è la densità dell’aria assunta convenzionalmente costante e pari  1,25 
kg/m3. 
Nel nostro caso: qb=455,63 n/m
Coefficiente di esposizione 
Il coefficiente di esposizione c
considerato, dalla topografia del terreno, e dalla categoria di esposizione del sito 
ove sorge la costruzione. In assenza di analisi specifiche che tengano in conto la 
direzione di provenienza del vento e l’effettiva scabrezza e to
che circonda la costruzione, per altezze sul suolo non maggiori z=200 m, esso è 
dato dalla formula: 
ce(z)=kr2 ct ln (z/z0) [7+c
ce(z)=ce(zmin)   
dove: 
kr, z0, zmin sono assegnati in tabella 3.3.II (
D.M. 14 gennaio 2008) in funzione della categoria di esposizione del sito ove sorge 
la costruzione; 
ct è il coefficiente di topografia.
 
 
 
 
 
Figura 7: coefficiente di esposizione (NTC 2008 
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b (in N/m2) è data dall’espressione:
 
2. 
 
e dipende dall’altezza z sul suolo del punto 
pografia del terreno 
t ln(z/z0)] per z≥zmin 
  per z<zmin 
norme tecniche per le costruzioni di cui al 
 
 
– 3.3.7)
 
 
  
Nel caso in esame: 
kr=0,19 
z0=0,05 m 
zmin=4 m. 
 
In mancanza di analisi specifiche, la categoria di esposizione è assegnata nella 
figura 3.3.2 (norme tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008) 
funzione della posizione geografica del sito ove sorge 
rugosità del terreno definita in tabella 3.3.III (
cui al D.M. 14 gennaio 2008)
3, 4, 5 e 6, la categoria di esposizione è indipend
Il coefficiente d topografia c
pianeggiati sia per quelle ondulate, collinose e montane. In questo caso, la figura 
3.3.3 (norme tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 ge
leggi di variazione di ce per le diverse categorie di esposizione.
Nel caso di costruzioni ubicate presso la sommità di colline o pendii isolati il 
coefficiente di topografia c
approfondite. 
Nel seguito si riportano le figure e tabelle di normativa, sopracitate.
 
 
 
 
 
 
Figura 8: classi di rugosità del terreno (NTC 2008 
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la costruzione e della classe di 
norme tecniche per le costruzioni di 
. Nelle fasce entro i 40 km dalla costa delle zone 1, 2, 
ente dall’altitudine del sito.
t è posto generalmente pari ad 1, sia per le zone 
nnaio 2008)
 
t può essere valutato dal progettista con analisi più 
 
 
 
 
– 3.3.7)
in 
 
 riporta le 
 
 Come si evince dalla figura 3.3.1 (
gennaio 2008), riportata nelle pagine precedenti, il comune di Pisa ricade in 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figura 9: categorie di esposizione (NTC 2008 
la classe di rugosità è la C, perciò la classe di es
è la III. 
 
Coefficiente dinamico 
Il coefficiente dinamico tiene in conto degli effetti riduttivi associati alla non 
contemporaneità delle massime pressioni locali e degli effetti amplificativi dovuti alla 
risposta dinamica della struttura.
Esso può essere assunto cautelativamente pari ad 1 nelle costruzioni di tipologia 
ricorrente, quali gli edifici di forma regolare non eccedenti 80 m di altezza ed i 
capannoni industriali, oppure può essere determinato mediante analisi
facendo riferimento a dati di comprovata affidabilità.
 
Coefficiente di forma 
Circolare 2 febbraio 2009, N.617 
precise, suffragate da opportuna documentazione o prove sperimentali in galleria 
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norme tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 
 
 
– 3.3.7)
 
posizione, che ricaviamo dalla figura 
 
 
– C.S.LL.PP.: In assenza di valutazioni più 
zona 3: 
 
 specifiche o 
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del vento, per il coefficiente di forma si assumono i valori riportati ai punti seguenti, 
con l’avvertenza che si intendono positive le pressioni dirette verso l’interno delle 
costruzioni. 
Per la valutazione della pressione esterna si assumerà (figura C3.3.2): 
̶ per elementi sopravento (cioè direttamente investiti dal vento), con 
inclinazione sull’orizzontale α≥60°, cpe=+0,8; 
̶ per elementi sopravento, con inclinazione sull’orizzontale 20°<α<60°, 
cpe=+0,03 α-1; 
̶ per elementi sopravento, con inclinazione sull’orizzontale 0°≤α≤20° e per 
elementi sottovento (intendendo come tali quelli non direttamente investiti 
dal vento o quelli investiti da vento radente) cpe=-0,4. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figura 10: coefficiente di forma (Istruzioni per l’applicazione delle NTC 2008 – 
C3.3.10) 
 
Per la valutazione della pressione interna si assumerà (vedere figura C3.3.3 e il 
segno che dà luogo alla combinazione più sfavorevole): 
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̶ per costruzioni che hanno (o possono anche avere in condizioni eccezionali) 
una parete con aperture di superficie minore di 1/3 di quella totale: 
cpi=±0,2; 
̶ per costruzioni che hanno (o possono anche avere in condizioni eccezionali) 
una parete con aperture di superficie non minore di 1/3 di quella totale: 
cpi=+0,8 quando la parete aperta è sopravento, cpi=-0,5 quando la parete 
aperta è sottovento o parallela al vento; 
̶ per costruzioni che presentano su due pareti opposte, normali alla direzione 
del vento,aperture con superficie non minore di 1/3 di quella totale: 
cpe+cpi=±1,2 per gli elementi normali alla direzione del vento, cpi=±0,2 per i 
rimanenti elementi. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figura 11: coefficiente di forma (Istruzioni per l’applicazione delle NTC 2008 – 
C3.3.10) 
 
A questo punto si può passare al calcolo delle pressioni esercitate dal vento, nei vari 
casi, che sarà riportato in allegato nel cd. 
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5.2.4 AZIONE SISMICA 
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 3.2: le 
azioni sismiche di progetto, in base alle quali valutare il rispetto dei diversi stati 
limite considerati, si definiscono a partire dalla ”pericolosità sismica di base” del sito 
di costruzione. Essa costituisce l’elemento di conoscenza primario per la 
determinazione delle azioni sismiche.  
La pericolosità sismica è definita in termini di accelerazione orizzontale massima 
attesa ag in condizioni di campo libero su sito di riferimento rigido con superficie 
topografica orizzontale (di categoria A), nonché di ordinate dello spettro di risposta 
elastico in accelerazione ad essa corrispondente Se(T), con riferimento a prefissate 
probabilità di eccedenza PVR, nel periodo di riferimento VR (2.4.3 norme tecniche per 
le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008). In alternativa è ammesso l’uso di 
accelerogrammi, purchè correttamente commisurati alla pericolosità del sito.  
Ai fini della presente normativa le forme spettrali sono definite, per ciascuna delle 
probabilità di superamento nel periodo di riferimento PVR, a partire dai valori dei 
seguenti parametri su sito di riferimento rigido orizzontale: 
ag accelerazione orizzontale massima al sito; 
F0 valore massimo del fattore di amplificazione dello spettro in accelerazione 
orizzontale; 
Tc* periodo di inizio del tratto a velocità costante dello spettro in accelerazione 
orizzontale. 
 
Le azioni sismiche su ciascuna costruzione vengono valutate in relazione ad un 
periodo di riferimento VR che si ricava, per ciascun  tipo di costruzione, 
moltiplicandone la vita nominale VN per il coefficiente d’uso CU: 
VR=VN·CU 
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La vita nominale di un’opera strutturale è intesa come il numero di anni nel quale la 
struttura, purché soggetta alla manutenzione ordinaria, deve poter essere usata per 
lo scopo al quale è destinata. 
Per quanto stabilito dalla norma per “opere ordinarie, ponti, opere infrastrutturali e 
dighe di dimensioni contenute o di importanza normale” la vita nominale VN≥50 
anni. 
In presenza di azioni sismiche, con riferimento alle conseguenze di una interruzione 
di operatività o di un eventuale collasso le costruzioni sono suddivise in cassi d’uso. 
Per quanto definito dalla norma la costruzione oggetto di studio ricade in classe II: 
“costruzioni il cui uso preveda normali affollamenti, senza contenuti pericolosi per 
l’ambiente e senza funzioni pubbliche e sociali essenziali. Industrie con attività non 
pericolose per l’ambiente. Ponti, opere infrastrutturali, reti viarie non ricadenti in 
classe d’uso III o IV, reti ferroviarie la cui interruzione non provochi situazioni di 
emergenza. Dighe il cui collasso non provochi conseguenze rilevanti”.  
Quindi CU=1 e VR=50 anni. 
Per classi d’uso I e II, il rispetto dei vari stati limite si considera conseguito: 
- nei confronti di tutti gli stati limite di esercizio, qualora siano rispettate le verifiche 
relative al solo SLD; 
- nei confronti di tutti gli stati limite ultimi, qualora siano rispettate le verifiche 
relative al solo SLV. 
La probabilità di superamento nel periodo di riferimento PVR, cui riferirsi per 
individuare l’azione sismica agente in ciascuno degli stati limite considerati, sono: 
SLD --- PVR = 63% 
SLV --- PVR = 10% 
Noto PVR, il periodo di ritorno dell’azione sismica TR, espresso in anni è pari a: 
 
SLD  ---   	 =	  !"#$%&'!( 	= 	 )"#$%,*+( 	= 50	,--. 
 
SLV  ---   	 =	  !"#$%&'!( 	= 	 )"#$%,( 	= 475	,--. 
 
 
53 
 
VALUTAZIONE DELL’AZIONE SISMICA 
L’edificio in esame dovrebbe sorgere nel quartiere di Sant’Ermete, nel comune di 
Pisa. 
I parametri che si ottengono sono, perciò: 
 
Tabella 3: parametri spettro di risposta 
 
Lo spettro di risposta elastico della componente orizzontale è definito dalle 
equazioni: 
 
0 ≤ T ≤ T3																			S5$T( = a7 ∙ S ∙ η ∙ F ; TT3 + 1η ∙ F =1 − TT3?@ T3 ≤ T ≤ TA																	S5$T( = a7 ∙ S ∙ η ∙ F 
TA ≤ T ≤ TB																	S5$T( = a7 ∙ S ∙ η ∙ F ∙ =TAT ? 
TB ≤ T																											S5$T( = a7 ∙ S ∙ η ∙ F ∙ =TATBT ? 
dove: 
 
- S è il coefficiente che tiene conto della categoria di sottosuolo e delle condizioni 
topografiche mediante la relazione S=SSST, essendo SS il coefficiente di 
amplificazione stratigrafica e ST il coefficiente di amplificazione topografica; 
- Tc è il periodo corrispondente alla fine del tratto ad accelerazione costante dello 
spettro, dato da Tc=Cc·Tc*, in cui Cc è funzione della categoria di sottosuolo (nel 
caso in esame si è scelta la categoria C; 
- TB è il periodo corrispondente all’inizio del tratto dello spettro ad accelerazione 
costante pari a TB = Tc/3; 
STATO LIMITE
SLD         
(Tr=50 anni)
SLV                  
(Tr=475 anni)
ag 0,048 g 0,118 g
F0 2,548 2,404
Tc* 0,249 s 0,279 s
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- TD è il periodo corrispondente all’inizio del tratto a spostamento costante dello 
spettro, espresso mediante la relazione: TD = 4,0 ·(ag/g) + 1,6. 
I parametri, nel caso in esame, sono riportati nella tabella seguente: 
 
 
Tabella 4: parametri spettro di risposta 
 
Gli spettri di risposta elastici delle componenti orizzontali del sisma vengono valutati 
con riferimento ad uno smorzamento del 5%. 
 
Ƞ	 = 	D 10$5 + E( 	≥ 0,55 
I grafici seguenti rappresentano l’andamento dei parametri spettrali in funzione del 
periodo di ritorno TR: 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
STATO LIMITE
SLD         
(Tr=50 anni)
SLV                  
(Tr=475 anni)
Ss 1,5 1,5
S 1,5 1,5
Cc 1,661 1,599
Tc (s) 0,414 0,447
TB (s) 0,138 0,149
TD (s) 1,791 2,073
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Figura 12: parametro ag 
 
 
Figura 13: parametro F0 
 
 
Figura 14: parametro Tc* 
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Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 7.3.1: 
L’analisi lineare può essere utilizzata per calcolare gli effetti delle azioni sismiche sia 
nel caso di  sistemi dissipativi sia nel caso di sistemi non dissipativi.  
Quando si utilizza l’analisi lineare per sistemi non dissipativi, come avviene per gli 
stati limite di esercizio, gli effetti delle azioni sismiche sono calcolati, quale che sia la 
modellazione per esse utilizzata, riferendosi allo spettro di progetto ottenuto 
assumendo un fattore di struttura q unitario. 
Quando si utilizza l’analisi lineare per sistemi dissipativi, come avviene per gli stati 
limite ultimi, gli effetti delle azioni sismiche sono calcolati, quale che sia la 
modellazione per esse utilizzata, riferendosi allo spettro di progetto ottenuto 
assumendo un fattore di struttura q maggiore dell’unità. 
Il valore del fattore di struttura q da utilizzare  per ciascuna direzione della azione 
sismica, dipende dalla tipologia strutturale, dal suo grado di iperstaticità e dai criteri 
di progettazione adottati e  prende in conto le non linearità di materiale. Esso può 
essere calcolato tramite la seguente  espressione:  
q=q0*KR 
dove:  
q0 è il valore massimo del fattore di struttura che dipende dal livello di duttilità 
attesa, dalla tipologia strutturale e dal rapporto αu/α1 tra il valore dell’azione sismica 
per il quale si  verifica  la formazione di un numero di cerniere plastiche tali da 
rendere la struttura labile e quello per il  quale il primo elemento strutturale 
raggiunge la plasticizzazione a flessione;  
KR è un fattore riduttivo che dipende dalle caratteristiche di regolarità in altezza 
della costruzione, con valore pari ad 1 per costruzioni regolari in altezza e pari a 0,8 
per costruzioni non regolari in altezza.  
Per le costruzioni in calcestruzzo la normativa individua le seguenti tipologie 
strutturali: 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 7.4.3.1: 
Le strutture sismo-resistenti in cemento armato previste dalle presenti norme 
possono essere classificate nelle seguenti tipologie:  
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- strutture a telaio, nelle quali la resistenza alle azioni sia verticali che orizzontali è 
affidata principalmente a telai spaziali, aventi resistenza a taglio alla base ≥65% 
della resistenza a taglio totale;  
- strutture a pareti, nelle quali la resistenza alle azioni sia verticali che orizzontali è 
affidata principalmente a pareti, singole o accoppiate, aventi resistenza a taglio alla 
base ≥65% della resistenza a taglio totale;  
- strutture miste telaio-pareti, nelle quali la resistenza alle azioni verticali è affidata 
prevalentemente ai telai, la resistenza alle azioni orizzontali è affidata in parte ai 
telai ed in parte alle pareti, singole o accoppiate; se più del 50% d 
ell’azione orizzontale è assorbita dai telai si parla di strutture miste equivalenti a 
telai, altrimenti si parla di strutture miste equivalenti a pareti;  
-strutture deformabili torsionalmente, composte da telai e/o pareti, la cui rigidezza 
torsionale non soddisfa ad ogni piano la condizione r/ls> 0,8, nella quale:  
r2= rapporto tra rigidezza torsionale e flessionale di piano  
ls2=(L2+ B2)/12 (L e B dimensioni in pianta del piano)  
- strutture a pendolo inverso, nelle quali almeno il 50% della massa è nel terzo 
superiore dell’altezza della costruzione o nelle quali la dissipazione d’energia avviene 
alla base di un singolo elemento strutturale.  
 
Nella tabella seguente sono indicati i valori massimi di q0: 
 
 
Figura 15: valori massimi di q0 
 
Nel caso in esame si sceglie q=3. 
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Innanzitutto si è pensato ad una valutazione della percentuale di taglio 
effettivamente incassata dal setto, per la definizione della struttura e del suo 
comportamento. 
 
 
Figura 16: distribuzione del taglio 
Ipotesi: 
1. solaio rigido; 
2. diverse rigidezze: 
• rigidezza del telaio: GHIJKL = 4 ∙ MNOP  
• rigidezza del setto: GQHL = MNOP . 
 
Equilibrio: T=V1+V2+V3+V4+Vsetto 
Congruenza: δ1=δ2=δ3=δ4=δsetto=δ 
Legame costitutivo: V1= δ1·K1; V2= δ2·K2; V3= δ3·K3; V4= δ4·K4;                                  
Vsetto= δsetto·Ksetto 
Vtelaio= δ·(K1+K2+K3+K4) 
Vsetto=δ·Ksetto 
T=Vtelaio+Vsetto=δ·(Ktelaio+Ksetto) 
Ricavo lo spessore minimo da attribuire al setto, affinchè la sua resistenza alla base 
dell’edificio sia maggiore o uguale al 65%. 
RQHL = 322 ∙ TKU+12 = 26,8 ∙ TKU+ 
RHIJKL = 4 ∙ 50 ∙ 30+12 = 450000 
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GL = GQHL + GHIJKL = 12 ∙ Xℎ+ Y26,8 ∙ TKU+ + 450000Z GQHL: GL = 65%: 100% 
Si ottiene quindi che il minimo valore dello spessore della parete è Smin=31,5 cm. 
Si decide pertanto di assumere, per le pareti, uno spessore S=35 cm, che comporta 
che la percentuale di taglio incassato dalla parete è pari a al 72% del taglio totale. 
Nel seguito sarà effettuata una verifica più precisa dell’effettiva percentuale di taglio 
incassata dalle pareti, in entrambe le direzioni. 
 
Calcolo dei pesi sismici 
Il modello è elastico poichè l’analisi sismica che andremo a svolgere sarà un analisi 
lineare. Il modello è caratterizzato da tre gradi di libertà per ciascun livello, essendo 
valida l’ipotesi di impalcati infinitamente rigidi. A ciascuno dei gradi di libertà va 
associata una massa o, equivalentemente, un peso sismico. 
La normativa prescrive di determinare i pesi sismici sommando ai carichi permanenti 
G1 e G2 le azioni variabili Qk ridotte mediante il coefficiente di combinazione 
dell’azione variabile ψ2,j, che tiene conto della probabilità che tutti i carichi siano 
presenti sulla struttura in occasione sismica; nel caso di edifici ad uso residenziale 
ψ2,j=0,3. 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 7.3.3.2: 
L’analisi statica lineare consiste nell’applicazione di forze statiche equivalenti alle 
forze d’inerzia indotte dall’azione sismica e può essere effettuata per costruzioni che 
rispettino requisiti specifici. 
Per costruzioni civili o industriali che non superino i 40 m di altezza e la cui massa 
sia approssimativamente uniformemente distribuita lungo l’altezza, T1 può essere 
stimato, in assenza di calcoli più dettagliati, utilizzando la formula seguente: 
T1=C1·H3/4 
Dove: H è l’altezza della costruzione, in metri, dal piano di fondazione e C1 vale 
0,050 per costruzioni non intelaiate. 
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La forza da applicare a ciascuna massa della costruzione è data dalla formula 
seguente: 
                                           F] = ^_∙`a∙ba∑ `dd ∙ba  
Dove: 
• Fh=Sd(T1)·W·λ/g; 
• Fi è la forza da applicare alla massa i-esima; 
• Wi e Wj sono i pesi, rispettivamente, della massa i e della massa j; 
• zi e zj sono le quote, rispetto al piano di fondazione, delle masse i e j; 
• Sd(T1) è l’ordinata dello spettro di risposta di progetto; 
• W è il peso complessivo della costruzione; 
• λ è un coefficiente pari a 0,085 se la costruzione ha meno di tre 
orizzontamenti e se T1<2Tc, pari a 1 in tutti gli altri casi; 
• g è l’accelerazione di gravità. 
 
SLD 
 
Tabella 5: calcolo del periodo proprio di vibrare T1 
 
Si riporta la tabella delle incidenze e dei pesi calcolati: 
H 25,20
C1 0,05
T1 0,56
Sd(T1) 0,07
λ 1
Tc≤T1≤Td
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Tabella 6: incidenze 
 
Quindi si è proceduto al calcolo dei pesi sismici dei vari impalcati, del taglio 
alla base e delle forze sismiche equivalenti di piano associate ad ogni 
impalcato: 
 
Tabella 7: pesi sismici, taglio alla base, forze sismiche equivalenti 
 
SLV 
 
Tabella 8: calcolo del periodo proprio di vibrare T1 
 
G sup. W [kN]
solaio 7,12 230,05 1637,94
scala 6,09 15,82 96,32
tamponamento 
esterno
7,26 69,44 504,13
tamponamento 
interno
1,6 230,5 368,80
copertura 7,05 319,19 2250,30
travi ricalate 6 84,52 507,12
travi in spessore 2,5 20,8 52,00
Impalcato Wi [kN] zi [m] wi*zi [kN∙m] Wtot [kN] Vb (kN) Fi (kN)
1° 3070,00 3,15 9670,4879 49,44
2° 3070,00 6,3 19340,9758 98,88
3° 3070,00 9,45 29011,4637 148,32
4° 3070,00 12,6 38681,9516 197,76
5° 3070,00 15,75 48352,4395 247,20
6° 3070,00 18,9 58022,9274 296,63
7° 3070,00 22,05 67693,4153 346,07
8° 3682,36 25,2 92795,3505 474,40
TOT. 363569,012
25172,33 1858,695
H 25,20
C1 0,05
T1 0,56
Sd(T1) 0,19
λ 1
Tc≤T1≤Td
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Si riporta la tabella delle incidenze e dei pesi calcolati: 
 
Tabella 9: incidenze 
 
Quindi si è proceduto al calcolo dei pesi sismici dei vari impalcati, del taglio alla base 
e delle forze sismiche equivalenti di piano associate ad ogni impalcato: 
 
 
Tabella 10: pesi sismici, taglio alla base, forze sismiche equivalenti 
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 7.3.3.1: 
L’analisi dinamica lineare consiste:  
- nella determinazione dei modi di vibrare della costruzione (analisi modale),  
- nel calcolo degli effetti dell’azione sismica, rappresentata dallo spettro di 
risposta di progetto,  per ciascuno dei modi di vibrare individuati,  
- nella combinazione di questi effetti.  
G sup W [kN]
solaio 7,12 230,05 1637,94
scala 6,09 15,82 96,32
tamponamento 
esterno
7,14 69,44 495,80
tamponamento 
interno
1,6 230,5 368,80
copertura 7,05 319,19 2250,30
travi ricalate 6 84,52 507,12
travi in spessore 2,5 20,8 52,00
Impalcato Wi [kN] zi [m] wi*zi [kN∙m] Wtot [kN] Vb Fi
1° 3070,00 3,15 9670,4879 124,78
2° 3070,00 6,3 19340,9758 249,56
3° 3070,00 9,45 29011,4637 374,33
4° 3070,00 12,6 38681,9516 499,11
5° 3070,00 15,75 48352,4395 623,89
6° 3070,00 18,9 58022,9274 748,67
7° 3070,00 22,05 67693,4153 873,45
8° 3674,02 25,2 92585,364 1194,63
TOT. 363359,025
25164,00 4688,421
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Devono essere considerati tutti i modi con massa partecipante significativa. È 
opportuno a tal riguardo considerare tutti i modi con massa partecipante superiore 
al 5% e comunque un numero di modi la cui massa partecipante totale sia 
superioreall’85%.  
Per la combinazione degli effetti relativi ai singoli modi deve essere utilizzata una 
combinazione quadratica completa degli effetti relativi a ciascun modo, quale quella 
indicata nell’espressione:  
X = YefeKgKf ⋅ XK ⋅ XfZ ⁄  
con:  
Ej valore dell’effetto relativo al modo j;  
ρij coefficiente di correlazione tra il modo i e il modo j, calcolato con formule di 
comprovata validità quale:  
gKf = 8EjKf+ ⁄Y1 + jKfZ kY1 − jKfZ + 4EjKfl 
ξ smorzamento viscoso dei modi i e j;  
βij è il rapporto tra l’inverso dei periodi di ciascuna coppia i-j di modi (βij=Tj/Ti). 
Per gli edifici, gli effetti della eccentricità accidentale del centro di massa possono 
essere determinati mediante l’applicazione di carichi statici costituiti da momenti 
torcenti di valore pari alla risultante orizzontale della forza agente al piano 
moltiplicata per l’eccentricità accidentale del baricentro delle masse rispetto alla sua 
posizione di calcolo, determinata come segue:  
 
per tenere conto della variabilità del moto sismico si considerano, per ogni verso 
dell’azione, le eccentricità accidentali, pari a 0,05 volte la dimensione della 
costruzione nella direzione considerata: 
 
 
Tabella 11: eccentricità accidentali 
 
ex 1,183
ey 0,553
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A questo punto si possono calcolare i momenti torcenti da applicare alla struttura: 
 
Tabella 12: momenti torcenti 
 
 
5.3 COMBINAZIONE DELLE AZIONI 
 
Ai fini delle verifiche degli stati limite si definiscono le seguenti combinazioni delle 
azioni: 
- Combinazione fondamentale, generalmente impiegata per gli stati limite 
ultimi (SLU): 
 mn ∙ o + mn ∙ o + m& ∙ p + mq ∙ r	 + mq ∙ s ∙ r	 + mq+ ∙ s+ ∙ r	+ +⋯ 
- Combinazione caratteristica (rara), generalmente impiegata per gli stati 
limite di esercizio (SLE) irreversibili, da utilizzarsi nelle verifiche alle tensioni 
ammissibili:  
o + o + p + r	 + s ∙ r	 +s+ ∙ r	+ +⋯ 
- Combinazione frequente, generalmente impiegata per gli stati limite di 
esercizio (SLE) reversibili: 
o + o + p + s ∙ r	 + s ∙ r	 + s+ ∙ r	+ +⋯ 
- Combinazione quasi permanente (SLE), generalmente impiegata per gli 
effetti a lungo termine: 
o + o + p + s ∙ r	 + s ∙ r	 + s+ ∙ r	+ +⋯ 
Mtx Mty Mtx Mty
58,49 27,34 147,61 69,00
116,97 54,68 295,23 138,00
175,46 82,02 442,84 207,01
233,95 109,36 590,45 276,01
292,43 136,70 738,06 345,01
350,92 164,04 885,68 414,01
409,40 191,38 1033,29 483,02
561,22 262,34 1413,25 660,63
SLD SLV
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- Combinazione sismica, impiegata per gli stati limite ultimi e di esercizio 
connessi all’azione sismica E: 
X + o + o + p + s ∙ r	 + s ∙ r	 +⋯ 
 
I valori dei coefficienti parziali di sicurezza γGi e γQj e dei coefficienti di 
combinazione φij sono dati nelle figure seguenti: 
 
 
Figura 17: coefficienti di combinazione 
 
 
Figura 18: coefficienti parziali di sicurezza 
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5.4 SISTEMA A PARETI 
 
Uno degli accorgimenti progettuali maggiormente utilizzati per incrementare la 
resistenza laterale di un edificio consiste nel realizzare una struttura di controvento 
mediante pareti in calcestruzzo. 
Questo accorgimento porta  il vantaggio di utilizzare , nella risposta al sisma, le 
grandi sezioni trasversali di questi elementi strutturali, che incrementano la 
resistenza e limitano la deformabilità laterale dell’edificio.  
EC8, 5.1.2 – DEFINIZIONI (analoghe per NTC 2008): 
• parete: elemento strutturale che sostiene altri elementi e caratterizzato da 
una sezione trasversale allungata con un rapporto tra lunghezza e spessore 
uv wv > 4⁄ ; 
• parete duttile: parete incastrata alla base in modo tale che non sia 
permessa la rotazione relativa della base rispetto al resto del sistema 
strutturale, e che è progettata e dotata di dettagli locali per dissipare energia 
in una zona con cerniera plastica flessionale priva di aperture o grandi 
perforazioni, appena sopra la sua base; 
• sistema a pareti: sistema strutturale in cui la resistenza a taglio delle 
pareti alla base dell’edificio è maggiore o uguale del 65% della resistenza a 
taglio totale dell’intero sistema strutturale. 
 
Il comportamento deformativo di una parete resistente in c.a. è caratterizzato dalla 
sollecitazione prevalente di flessione. Quindi risente di una maggiore rigidezza ai 
piani bassi e di una minore rigidezza ai piani alti. 
Al contrario, il comportamento deformativo di un sistema intelaiato è 
prevalentemente di tipo tagliante, caratterizzato quindi da una minore rigidezza ai 
piani bassi e da una maggiore rigidezza ai piani alti. 
Perciò appaiono molto efficaci i sistemi misti telaio-parete; infatti data la diversa 
rigidezza, in questi sistemi: 
• ai piani alti il telaio (più rigido) aiuta la parete (più deformabile); 
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• ai piani bassi è la parete (più rigida) ad aiutare il telaio (più deformabile). 
Per quanto riguarda la modalità di rottura, nel caso delle pareti è necessario evitare 
la rottura a taglio (nelle varie modalità a taglio-compressione, taglio-trazione e 
scorrimento) a favore di una rottura a flessione. Ciò accade se si favorisce la 
formazione di cerniere plastiche al piede del singolo elemento strutturale, 
incrementando contemporaneamente la duttilità a rottura attraverso opportune 
modalità di armatura che confinano le estremità della parete. 
 
Figura 19: meccanismi di rottura di pareti singole soggette ad azione sismica 
 
a) formazione di cerniera plastica flessionale al piede della parete 
(FAVOREVOLE); analogamente a quanto accade per gli elementi presso-
inflessi, il comportamento della parete è condizionato dall’entità dello sforzo 
assiale di compressione e dalla percentuale dell’armatura verticale presente 
per assorbire gli sforzi di trazione. Quanto più elevato è il valore dello sforzo 
assiale tanto più bassa sarà la duttilità disponibile. La duttilità viene 
comunque assicurata confinando opportunamente il calcestruzzo nella zona 
compressa per una certa estensione in corrispondenza della base della 
parete (zona critica); 
b) collasso per taglio (SFAVOREVOLE); avviene quando si è in presenza di una 
parete tozza, ovvero con un fattore di forma (rapporto altezza/lunghezza) 
ridotto. Si verificano in tal caso fessure diagonali ed il collasso può avvenire 
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per compressione o per trazione a seconda che l’armatura orizzontale sia o 
meno in quantità sufficiente; 
c) rottura a scorrimento per taglio lungo piani orizzontali (SFAVOREVOLE); si 
manifesta con uno spostamento orizzontale di tipo quasi rigido della parete 
rispetto alla base. Per prevenire questo tipo di collasso è efficace una 
distribuzione uniforme di armatura verticale o di armatura orizzontale; 
d) rottura per ribaltamento (SFAVOREVOLE); è particolarmente pericoloso in 
quanto caratterizzato da una ridottissima capacità di dissipazione energetica. 
 
5.4.1 MODELLAZIONE SETTI 
 
Al fine di verificare gli elementi strutturali sarà necessario calcolare in forma esatta 
le sollecitazioni cui è soggetto ciascun elemento dell’edificio oggetto di studio. Ciò 
viene effettuato mediante l’utilizzo di un programma di calcolo, che consente di 
rappresentare la struttura come un sistema spaziale. La modellazione è stata 
effettuata con SAP 2000. 
Inizialmente si è realizzata la sola modellazione dei setti in cemento armato, ai quali 
sono state applicate le sole sollecitazioni orizzontali (vento ed azione sismica) e a cui 
si è applicata l’analisi statica lineare. 
Negli edifici con pareti o nuclei in cemento armato la resistenza alle azioni sismiche 
è affidata essenzialmente a questi elementi, mentre travi e pilastri sono sollecitati 
principalmente dai carichi verticali. In prima approssimazione i due aspetti (azioni 
orizzontali e carichi verticali) possono quindi essere esaminati separatamente.  
Una volta realizzato il modello completo si è passati ad una verifica dell’effettiva 
percentuale di taglio incassata dalle pareti rispetto a quella incassata dai telai, e si 
riportano nella tabella seguente i risultati: 
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Tabella 13: percentuale di taglio 
 
5.4.2 PREDIMENSIONAMENTO SETTI 
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 
7.4.6.1.4: lo spessore delle pareti deve essere non inferiore al valore massimo tra 
150 mm e 1/20 dell’altezza libera di interpiano. 
Devono essere evitate aperture distribuite irregolarmente, a meno che la loro 
presenza non venga specificamente considerata nell’analisi, nel dimensionamento e 
nella disposizione delle armature.  
In assenza di analisi più accurate si può assumere che l’altezza delle zone critiche 
sia la maggiore tra: la larghezza della parete e 1/6 della sua altezza. 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 
7.4.6.2.4: le armature, sia orizzontali che verticali, devono avere diametro non 
superiore ad 1/10 dello spessore della parete, devono essere disposte su entrambe 
le facce della parete, ad un passo non superiore a 30 cm, devono essere collegate 
con legature, in ragione di almeno nove ogni metro quadrato.  
Nella zona critica si individuano alle estremità della parete due zone confinate aventi 
per lati lo spessore della parete ed un lunghezza “confinata” lc pari al 20% della 
lunghezza in pianta l della parete stessa e comunque non inferiore a 1,5 volte lo 
spessore della parete. In tale zona il rapporto geometrico ρ dell’armatura totale 
verticale, riferito all’area confinata, deve essere compreso entro i seguenti limiti: 
1% ≤ g ≤ 4% 
Rvxtot=ΣRvx 2354,8
Rvxsetti 2079,0
% taglio incassato dai setti 88
Rvytot=ΣRvy 3009,0
Rvysetti 2901,5
% taglio incassato dai setti 96
PERCENTUALE DI TAGLIO
SISMA direzione x
SISMA direzione y
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Nelle zone confinate l’armatura trasversale deve essere costituita da barre di 
diametro non inferiore a 6 mm, disposti in modo da fermare una barra verticale ogni 
due con un passo non superiore a 8 volte il diametro della barra o 10 cm. Le barre 
non fissate devono trovarsi a meno di 15 cm da una barra fissata. 
Nella rimanente parte della parete, in pianta ed in altezza vanno seguite le regole 
delle condizioni non sismiche, con un’armatura minima orizzontale e verticali pari 
allo 0,2%, per controllare la fessurazione da taglio. 
Riassumendo i dettagli costruttivi per le pareti in condizioni sismiche sono riportati 
nella seguente tabella: 
 
Tabella 14: dettagli costruttivi 
 
Secondo le disposizioni dell’EUROCODICE 2 si calcola il copriferro: il copriferro 
riveste una grande importanza nella corretta progettazione delle strutture di 
calcestruzzo. La protezione delle armature contro la corrosione dipende in larga 
Altezza della zona critica Pareti 1 e 2 Pareti 3, 4, 5 e 6
≥max (lw=3,22; hw/6=4,2) ≥max (lw=4; hw/6=4,2)
≤min (2lw=6,44; 2Hpt=6,3) ≤min (2lw=8; 2Hpt=6,3)
bw
≥max (150 mm; 
1/20H=157,5 mm)
≥max (150 mm; 
1/20H=157,5 mm)
≥ 12 mm ≥ 12 mm
≤ 1/10 bw= 35 mm ≤ 1/10 bw= 35 mm
s ≤ 30 cm ≤ 30 cm
legature minimo 9/mq minimo 9/mq
ρ 0,2%≤ρ≤4% 0,2%≤ρ≤4%
0,2 lw= 65 cm 0,2 lw= 80 cm
≥1,5 bw= 52,5 cm ≥1,5 bw= 52,5 cm
ρ 1%≤ρ≤4% 1%≤ρ≤4%
legature ogni 2 barre ogni 2 barre
φw ≥6 mm ≥6 mm
sw ≤min (8 φv; 10 cm) ≤min (8 φv; 10 cm)
distanza barre staffate-
barre non staffate
≤15 cm ≤15 cm
lc
CDB
hcr
φo, φv
Zona non confinata
Zona confinata
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misura dalla qualità ed in particolare dalla compattezza del calcestruzzo utilizzato e 
dallo spessore del copri ferro. Il copriferro  è la distanza fra la superficie esterna 
dell’armatura più vicina alla superficie del calcestruzzo e la superficie stessa del 
calcestruzzo.  
Il valore nominale del copri ferro deve essere indicato nei disegni esecutivi. Si ha: 
cnom=cmin+∆cdev 
essendo: 
cnom    il valore nominale del copriferro; 
cmin     il valore minimo del copriferro; 
∆cdev   la tolleranza di esecuzione relativa al copri ferro. 
Il valore minimo del copri ferro deve garantire: 
- la trasmissione degli sforzi fra armature e calcestruzzo; 
- la protezione dell’armatura nei confronti dei fenomeni corrosivi; 
- la resistenza al fuoco. 
Si ha: 
cmin=MAX{cmin,b; cmin,dur+∆cdur,γ-∆cdur,st-∆cdur,add; 10 mm} 
essendo: 
cmin,b       il copriferro minimo necessario per l’aderenza delle armature; 
cmin,dur     il copriferro minimo correlato alle condizioni ambientali; 
∆cdur,γ     un valore aggiuntivo del copriferro legato alla sicurezza; 
∆cdur,st     la riduzione del copriferro connessa all’uso di acciaio inossidabile; 
∆cdur,add   la riduzione del copriferro dovuta all’adozione di una protezione                              
aggiuntiva su calcestruzzo (ad esempio un rivestimento protettivo). 
Dai calcoli si ottiene un copriferro nominale di 3,5 cm. 
 
Nel seguito si riportano le tabelle con il predimensionamento della geometria 
e delle armature di due delle sei pareti (si è scelta una delle due pareti corte 
e una delle quattro pareti lunghe); e si riporta lo schema secondo cui sono 
state indicate: 
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Figura 20: schema setti in cemento 
 
Tabella 15: predimensionamento armatura a flessione 
PARETE 2 VERIFICA PARETE 3 VERIFICA
hcr (m) 4,2 hcr (m) 4,2
bw (cm) 35 ≥MAX(15;hs/20) OK! bw (cm) 35 ≥MAX(15;hs/20) OK!
lw (cm) 322 lw (cm) 400
φ (mm) 18 φ (mm) 18
s (cm) 8 ≤30   OK! s (cm) 9 ≤30   OK!
lc (cm) 64 ≥1,5 bw  OK! lc (cm) 80 ≥1,5 bw  OK!
Asmin (mm2) 2254 Asmin (mm2) 2800
Asmax (mm2) 9016 Asmax (mm2) 11200
As (mm2) 4072 As (mm2) 4581
ρ 1,8 1%≤ρ≤4% OK! ρ 1,6 1%≤ρ≤4% OK!
φ (mm) 14 φ (mm) 14
s (cm) 30 ≤30   OK! s (cm) 30 ≤30   OK!
As (mm2) 1848 As (mm2) 2464
ρ 0,3 0,2%≤ρ≤4% ρ 0,3 0,2%≤ρ≤4%
φ (mm) 18 φ (mm) 18
s (cm) 9 ≤30   OK! s (cm) 10 ≤30   OK!
lc (cm) 64 ≥1,5 bw  OK! lc (cm) 80 ≥1,5 bw  OK!
Asmin (mm2) 2254 Asmin (mm2) 2800
Asmax (mm2) 9016 Asmax (mm2) 11200
As (mm2) 3563 As (mm2) 4072
ρ 1,6 1%≤ρ≤4% OK! ρ 1,5 1%≤ρ≤4% OK!
φ (mm) 14 φ (mm) 14
s (cm) 30 ≤30   OK! s (cm) 30 ≤30   OK!
As (mm2) 1848 As (mm2) 2464
ρ 0,3 0,2%≤ρ≤4% ρ 0,3 0,2%≤ρ≤4%
φ (mm) 18 φ (mm) 18
s (cm) 11 ≤30   OK! s (cm) 12 ≤30   OK!
lc (cm) 64 ≥1,5 bw  OK! lc (cm) 80 ≥1,5 bw  OK!
Asmin (mm2) 2254 Asmin (mm2) 2800
Asmax (mm2) 9016 Asmax (mm2) 11200
As (mm2) 3054 As (mm2) 3563
ρ 1,4 1%≤ρ≤4% OK! ρ 1,3 1%≤ρ≤4% OK!
φ (mm) 14 φ (mm) 14
s (cm) 30 ≤30   OK! s (cm) 30 ≤30   OK!
As (mm2) 1848 As (mm2) 2464
ρ 0,3 0,2%≤ρ≤4% ρ 0,3 0,2%≤ρ≤4%
φ (mm) 18 φ (mm) 18
s (cm) 14 ≤30   OK! s (cm) 14 ≤30   OK!
lc (cm) 64 ≥1,5 bw  OK! lc (cm) 80 ≥1,5 bw  OK!
Asmin (mm2) 2254 Asmin (mm2) 2800
Asmax (mm2) 9016 Asmax (mm2) 11200
As (mm2) 2545 As (mm2) 3054
ρ 1,1 1%≤ρ≤4% OK! ρ 1,1 1%≤ρ≤4% OK!
φ (mm) 14 φ (mm) 14
s (cm) 30 ≤30   OK! s (cm) 30 ≤30   OK!
As (mm2) 1848 As (mm2) 2464
ρ 0,3 0,2%≤ρ≤4% ρ 0,3 0,2%≤ρ≤4%
Zona confinata (Piani 1 e 2)
Zona non confinata (Piani 1 e 2)
Zona confinata (Piani 3 e 4)
Zona non confinata (Piani 3 e 4)
Zona confinata (Piani 5 e 6)
Zona non confinata (Piani 5 e 6)
Zona confinata (Piani 7 e 8)
Zona non confinata (Piani 7 e 8)
Zona confinata (Piani 1 e 2)
Zona non confinata (Piani 1 e 2)
Zona confinata (Piani 3 e 4)
Zona non confinata (Piani 3 e 4)
Zona confinata (Piani 5 e 6)
Zona non confinata (Piani 5 e 6)
Zona confinata (Piani 7 e 8)
Zona non confinata (Piani 7 e 8)
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Tabella 16: predimensionamento armatura trasversale 
 
5.4.3 SOLLECITAZIONI DI CALCOLO: FLESSIONE 
 
Il diagramma dei momenti agenti sulla singola parete si ottiene dall’analisi, 
attraverso una procedura che lo modifica in parte. 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 
7.4.4.5.1: in mancanza di analisi più accurate, le sollecitazioni di calcolo nelle pareti 
possono essere determinate mediante la seguente procedura semplificata. 
PARETE 2 PARETE 3
φ(mm) 10 φ(mm) 8
s (mm) 50 s (mm) 50
φ(mm) 10 φ(mm) 8
s (mm) 100 s (mm) 100
φ(mm) 10 φ(mm) 8
s (mm) 75 s (mm) 75
φ(mm) 10 φ(mm) 8
s (mm) 150 s (mm) 150
φ(mm) 10 φ(mm) 8
s (mm) 75 s (mm) 75
φ(mm) 10 φ(mm) 8
s (mm) 150 s (mm) 150
φ(mm) 10 φ(mm) 8
s (mm) 100 s (mm) 100
φ(mm) 10 φ(mm) 8
s (mm) 200 s (mm) 200
Zona confinata (Piani 1 e 2)
Zona non confinata (Piani 1 e 2)
Zona confinata (Piani 3 e 4)
Zona non confinata (Piani 3 e 4)
Zona confinata (Piani 5 e 6)
Zona non confinata (Piani 5 e 6)
Zona confinata (Piani 7 e 8)
Zona non confinata (Piani 7 e 8)
Zona confinata (Piani 7 e 8)
Zona non confinata (Piani 7 e 8)
Zona confinata (Piani 1 e 2)
Zona non confinata (Piani 1 e 2)
Zona confinata (Piani 3 e 4)
Zona non confinata (Piani 3 e 4)
Zona confinata (Piani 5 e 6)
Zona non confinata (Piani 5 e 6)
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Il diagramma dei momenti flettenti lungo l’altezza della parete è ottenuto per 
traslazione verso l’alto dell’inviluppo del diagramma dei momenti derivante 
dall’analisi. L’inviluppo può essere assunto lineare, se la struttura non presenta 
significative discontinuità in termini di massa, rigidezza e resistenza lungo l’altezza. 
La traslazione deve essere in accordo con l’inclinazione degli elementi compressi nel 
meccanismo resistente a taglio e può essere assunta pari ad hcr (altezza della zona 
inelastica di base). 
 
Figura 21: schema di modifica del momento flettente 
 
Tramite l’analisi con il programma di calcolo si ottengono le sollecitazioni cui sono 
soggette le pareti, che vengono riportate in allegato nel cd. 
 
 
5.4.4 VERIFICHE DI RESISTENZA: PRESSO-FLESSIONE 
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 
7.4.4.5.2.1: Per tutte le pareti, la forza normale di compressione non deve 
eccedere rispettivamente il 40% in CD”B” e il 35% in CD”A” della resistenza 
massima a compressione della sezione di solo calcestruzzo. 
Le verifiche devono essere condotte nel modo indicato per i pilastri nel 7.4.4.2.2 
tenendo conto, nella determinazione della resistenza, di tutte le armature 
longitudinali presenti nella parete. 
In generale ogni sezione deve sopportare una flessione composta deviata, con vari 
gruppi di valori Mx, My, N. Questi valori possono derivare dal calcolo o, come nel 
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caso in esame, dal criterio di gerarchia delle resistenze. Per ciascuna sezione 
possono essere individuati numerosi gruppi di valori. In linea di massima è 
cautelativo far riferimento esclusivamente alla terna in cui è massimo in valore 
assoluto Mx ed un’altra terna in cui è massimo in valore assoluto My.  
Si riportano di seguito le tabelle di verifica a presso-flessione, dei due casi 
significativi, delle pareti 3 e 5 ed i domini M-N. 
 
 
Tabella 17: verifica a pressoflessione deviata Mx max 
 
 
Tabella 18: verifica a pressoflessione deviata My max 
Medx 4740 Mrdx 11910
Medy 0 Mrdy 0
Medx 4740 Mrdx 11181
Medy -11,1 Mrdy -25,76
Medx 4740 Mrdx 10578
Medy -11,1 Mrdy -44,75
Medx 3580 Mrdx 9654
Medy -5,2 Mrdy -12,79
Medx 3580 Mrdx 9008
Medy -5,2 Mrdy -12,79
Medx 2420 Mrdx 8554
Medy -1,8 Mrdy -6,2
Medx 2420 Mrdx 7920
Medy 0 Mrdy 0
Medx 712,5 Mrdx 6102
Medy 0 Mrdy 0
Parete sez Nmax (kN) Med (kN*m) Mrd (kN*m) (Mxed/Mxrd)^α+(Myed/Myrd)^α
PARETI 3 e 5
7-8 testa  (quota 
25,2 m)
35,7 0,1 ≤1 OK!
5-6 testa  (quota 
18,9 m)
1223,7 0,6 ≤1 OK!
7-8 base  (quota 
18,9 m)
1223,7 0,3 ≤1 OK!
3-4 testa  (quota 
12,6 m)
3364,9 0,8 ≤1 OK!
5-6 base  (quota 
12,6 m)
3364,9 0,8 ≤1 OK!
3-4 base      
(quota 6,3 m)
6113 0,7 ≤1 OK!
1-2 base        
(quota 0,0 m)
8830,6 0,4 ≤1 OK!
1-2 testa  (quota 
6,3 m)
6113 0,9 ≤1 OK!
Medx 2613 Mrdx 17056
Medy -3,3 Mrdy -20,68
Medx 2613 Mrdx 15431
Medy -3,3 Mrdy -18,74
Medx 2613 Mrdx 14837
Medy -3,3 Mrdy -18,74
Medx 1977,5 Mrdx 11946
Medy -11,6 Mrdy -67,84
Medx 1977,5 Mrdx 11304
Medy -11,6 Mrdy -65,11
Medx 1345 Mrdx 8539
Medy -1,8 Mrdy -9,9
Medx 1345 Mrdx 7909
Medy -1,8 Mrdy -9,9
Medx 712,5 Mrdx 6105
Medy -1 Mrdy -6,1
7-8 testa  
(quota 25,2 m)
35,7 0,3 ≤1 OK!
≤1 OK!
7-8 base  
(quota 18,9 m)
1223,7 0,4 ≤1 OK!
3-4 testa  
(quota 12,6 m)
3364,9 0,3 ≤1 OK!
5-6 base  
(quota 12,6 m)
3364,9 0,4 ≤1 OK!
1-2 base        
(quota 0,0 m)
8830,6 0,3 ≤1 OK!
1-2 testa  
(quota 6,3 m)
Parete sez Nmax (kN) Med (kN*m) Mrd (kN*m) (Mxed/Mxrd)^α+(Myed/Myrd)^α
PARETI 3 e 5
6113 0,3 ≤1 OK!
3-4 base      
(quota 6,3 m)
6113 0,4 ≤1 OK!
5-6 testa  
(quota 18,9 m)
1223,7 0,3
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Figura 22: dominii M-N caso Mx max 
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Figura 23: dominii M-N caso My max 
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Infine si riporta la tabella in cui la resistenza delle sole sezioni di calcestruzzo nei 
confronti del massimo valore dello sforzo normale nelle varie pareti: 
  
 
Tabella 54: verifica massimi sforzi normali 
 
 
5.4.5 SOLLECITAZIONI DI CALCOLO: TAGLIO 
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 
7.4.4.5.1: per strutture sia in CD”B” che in CD”A”si deve tener conto del possibile 
incremento delle forze di taglio a seguito della formazione della cerniera plastica alla 
base della parete.  
Per le strutture in CD”B” questo requisito si ritiene soddisfattose si incrementa del 
50% il taglio derivante dall’analisi. 
 
 
5.4.6 VERIFICHE DI RESISTENZA: TAGLIO 
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 
7.4.4.5.2.2: per le strutture in CD”B” le verifiche devono essere condotte nel modo 
indicato per i pilastri nel 7.4.4.2.2 e devono considerare anche la possibile rottura 
per scorrimento. 
 Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 
4.1.2.1.3.2: La resistenza a taglio VRd di elementi strutturali dotati di specifica 
armatura a taglio deve essere valutata sulla base di una adeguata schematizzazione 
PARETE Nedmax (kN) fcd (N/mm2) Ned/(b*lw) 0,4*fcd Ned/(b*lw)≤0,4*fcd
1 3636,6 17 3,2 6,8 OK!
2 3364,9 17 3,0 6,8 OK!
3 8830,6 17 6,3 6,8 OK!
4 8862,5 17 6,3 6,8 OK!
5 8830,6 17 6,3 6,8 OK!
6 8862,5 17 6,3 6,8 OK!
79 
 
a traliccio. Gli elementi resistenti dell’ideale traliccio sono: le armature trasversali, le 
armature longitudinali, il corrente compresso di  calcestruzzo e i puntoni d’anima 
inclinati. L’inclinazione θ dei puntoni di calcestruzzo rispetto all’asse della trave deve 
rispettare i limiti seguenti:  
1≤cotgθ≤2,5 
La verifica di resistenza (SLU) si pone con: 
VRd≥VEd 
dove VEd è il valore di calcolo dello sforzo di taglio agente. 
Con riferimento all’armatura trasversale, la resistenza di calcolo a “taglio trazione” si 
calcola con: 
yQz = 0,9 ∙ | ∙ }Qv~ ∙ z ∙ $ + ( ∙ ~.- 
Con riferimento al calcestruzzo d’anima, la resistenza di calcolo a “taglio 
compressione” si calcola con: 
yz = 0,9 ∙ | ∙ wv ∙  ∙ z ∙ $ + (/$1 + ( 
La resistenza a taglio della trave è la minore delle due sopra definite: 
VRd=min(VRsd; VRcd) 
dove d, bw e σcp hanno il significato già visto in § 4.1.2.1.3.1. e inoltre si è posto:  
Asw area dell’armatura trasversale;  
s interasse tra due armature trasversali consecutive;  
α angolo di inclinazione dell’armatura trasversale rispetto all’asse della trave;  
f 'cd resistenza a compressione ridotta del calcestruzzo d’anima (f 'cd = 0,5fcd);  
αc coefficiente maggiorativo pari a: 
- 1 per membrature non compresse  
- 1 + σcp/fcd  per 0 ≤σcp< 0,25 fcd 
- 1,25  per 0,25 fcd≤σcp≤0,5 fcd 
- 2,5(1-σcp/fcd)  per 0,5 fcd< σcp< fcd. 
 
In presenza di significativo sforzo assiale, ad esempio conseguente alla 
precompressione, si dovrà aggiungere la limitazione: 
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(cotgθI≤cotgθ) 
dove θI è l’angolo di inclinazione della prima fessurazione ricavato da ctgθI=τ/σI 
mentre τ e σI sono rispettivamente la tensione tangenziale e la tensione principale 
di trazione sulla corda baricentrica della sezione intesa interamente reagente.  
Le armature longitudinali, dimensionate in base alle sollecitazioni flessionali, 
dovranno essere prolungate di una misura pari  
a1=0,9⋅d⋅(ctgθ-ctgα )/2≥ 0 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 
7.4.4.5.2.2: verifica a scorrimento delle zone critiche 
Sui possibili piani di scorrimento (per esempio le riprese di getto o i giunti 
costruttivi) posti all’interno delle zone critiche deve risultare  
VEd≤VRd,s 
dove VRd,S è il valore di progetto della resistenza a taglio nei confronti dello 
scorrimento  
VRd,s=Vdd+Vid+Vfd 
nella quale Vdd, Vid e Vfd rappresentano, rispettivamente, il contributo dell’effetto 
“spinotto” delle armature verticali, il contributo delle armature inclinate presenti alla 
base, il contributo della resistenza per attrito, e sono dati dalle espressioni:  
yzz = .- 1,3 ∙}Qf ∙ z ∙ z; 0,25 ∙ z ∙}Qf 
yKz = z ∙}QK ∙ ~sK 
yz = .-  ∙ k}Qf ∙ z +Mz ∙ E + Mz/l ; 0,5 ∙ z ∙ E ∙ uv ∙ wvL 
dove η è dato dall’espressione 	 = f 1 − )  (in cui αj=0,60), µf è il coefficiente 
d’attrito calcestruzzo-calcestruzzo sotto azioni cicliche (può essere assunto pari a 
0,60), ∑Asj la somma delle aree delle barre verticali intersecanti il piano contenente 
la potenziale superficie di scorrimento, ξ l’altezza della parte compressa della 
sezione normalizzata all’altezza della sezione, Asj l’area di ciascuna armatura 
inclinata che attraversa il piano detto formando con esso un angolo φi.  
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Si riporta di seguito la tabella con le verifiche di resistenza a taglio di una parete 
tipo e di rottura per scorrimento delle zone critiche (le altre sono allegate nel cd): 
 
Tabella 20: verifica di resistenza a taglio 
 
 
Tabella 21: verifica a rottura per scorrimento 
 
 
5.4.7 VERIFICHE ALLO STATO LIMITE DI ESERCIZIO 
 
Le verifiche sono state condotte per la combinazione caratteristica, frequente e 
quasi permanente. 
Le verifche si dividono in: 
17 8,5 sen α 1 cotg θ 2,5
391,3 90 cotg α 0 Ast (mm2) 100,5
Ved (kN) Ved≤Vrd
d (cm) 396,2 bw (cm) 35 σcp 7,84 0,25fcd≤σcp≤0,5fcd 1,25
Ved (kN) Ved≤Vrd
d (cm) 396,2 bw (cm) 35 σcp 5,42 0,25fcd≤σcp≤0,5fcd 1,25
Ved (kN) Ved≤Vrd
d (cm) 396,2 bw (cm) 35 σcp 2,99 0≤σcp≤0,25fcd 1,18
Ved (kN) Ved≤Vrd
d (cm) 396,2 bw (cm) 35 σcp 1,09 0≤σcp≤0,25fcd 1,06
s (mm) - zona confinata 100 s (mm) - zona non confinata 200
OK!
zona non confinata 2738,3 OK!
αc
Piano Vrsd (kN) Vrcd (kN) Vrd=min(Vrsd;Vrcd) (kN)
7 e 8 707,7
zona confinata 5476,5
3891,7 2738,3
αc
s (mm) - zona confinata 75 s (mm) - zona non confinata 150
3651,0
OK!
zona non confinata 3651,0 OK!
5 e 6 894,5
zona confinata 7302,1
4300,5
Piano Vrsd (kN) Vrcd (kN) Vrd=min(Vrsd;Vrcd) (kN)
αc
s (mm) - zona confinata 75 s (mm) - zona non confinata 150
Piano Vrsd (kN) Vrcd (kN) Vrd=min(Vrsd;Vrcd) (kN)
3 e 4 1451,4
zona confinata 7302,1
4572,5 3651,0
OK!
zona non confinata 3651,0 OK!
αc
s (mm) - zona confinata 50 s (mm) - zona non confinata 100
OK!
zona non confinata 5476,5 OK!
Piano Vrsd (kN) Vrcd (kN) Vrd=min(Vrsd;Vrcd) (kN)
1 e 2 1788,3
zona confinata 10953,1
4572,5 4572,5
fyd (N/mm2) α
PARETE 3
fcd (N/mm2) fcd' (N/mm2)
fcd (N/mm2) 17 fyd (N/mm2) 391,3 fck (N/mm2) 30 η 0,528 µf 0,6
PARETE ΣAsj (mm2) Ned (kN) Med (kN*m) ξ z (mm) Vid Vrds (kN) Ved (kN) VERIFICA Ved≤Vrds
1058,7 1634,1
976,8 1517,4
1058,7 1573,7
976,8 1517,4
1231,8 4464,8
1136,5 2529,0
1231,8 4437,5
1136,5 2529,0
1231,8 4464,8
1136,5 2529,0
1231,8 4437,5
1136,5 2529,0
OK!
OK!
11618 8830,6 2613 0,5 3470,4 1136,5 0 2529,0 3665,5 1788,3 OK!
11618 8862,5 2400 0,5 3470,4 1136,5 0 2529,0 3665,5 1783,8 OK!
11618
2454,5
3
6 11618 8862,5 2400 0,5 3470,4 1136,5 0 2529,0 3665,5 1783,8
4
5 8830,6 2613 0,5 3470,4 1136,5 0 2529,0 3665,5 1788,3
OK!2791,80,312853636,69985,21
2 9985,2 3364,9 1231,8 0,3 2791,8 976,8 0 1517,4 2494,2 2408,0 OK!
976,8 0 1517,4 2494,2
Vdd Vfd
82 
 
- Verifica di tensione dei materiali (combinazione caratteristica e quasi 
permanente); 
- Verifica a fessurazione (combinazione frequente e quasi permanente). 
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 
4.1.2.2.5 – VERIFICA DELLE TENSIONI DI ESERCIZIO: Valutate le azioni 
interne nelle varie parti della struttura, dovute alle combinazioni caratteristica e 
quasi permanente delle azioni, si calcolano le massime tensioni sia nel calcestruzzo 
sia nelle armature; si deve verificare che tali tensioni siano inferiori ai massimi valori 
consentiti di seguito riportati.  
Tensione massima di compressione del calcestruzzo nelle condizioni di esercizio 
La massima tensione di compressione del calcestruzzo σC, deve rispettare la 
limitazione seguente:  
σc<0,60⋅fck  per combinazione caratteristica (rara)  
σc<0,45⋅fck  per combinazione quasi permanente.  
Tensione massima dell’acciaio in condizioni di esercizio 
Per l’acciaio avente caratteristiche corrispondentia quanto indicato al Cap. 11, la 
tensione massima, σs, per effetto delle azioni dovute alla combinazione caratteristica 
deve rispettare la limitazione seguente:  
σs<0,8⋅fyk. 
 
Per svolgere la verifica si va anzitutto a determinare la posizione dell’asse neutro 
della sezione; per farlo si impone che il momento statico della sezione reagente 
rispetto all’asse neutro sia pari a 0. 
Si ricava il momento di inerzia ideale della sezione e successivamente si passa a 
valutare le tensioni nei materiali. 
Per la combinazione caratteristica (rara): 
 = RKz < 0,6 ∙ 	 
Q = 15 ∙ $| − (RKz < 0,8 ∙ 	 
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Per la combinazione quasi permanente: 
 = RKz < 0,45 ∙ 	 
 
Nella tabella seguente, si riporta percò l verifica delle tensioni di esercizio delle 
pareti: 
 
Tabella 22: verifica delle tensioni di esercizio 
 
VERIFICA A FESSURAZIONE: 
Per assicurare la funzionalità e la durata delle strutture è necessario: 
- realizzare un sufficiente ricoprimento delle armature con calcestruzzo di 
buona qualità e compattezza, bassa porosità e bassa permeabilità; 
- non superare uno stato limite di fessurazione adeguato alle condizioni 
ambientali, alle sollecitazioni ed alla sensibilità delle armature alla 
corrosione; 
- tener conto delle esigenze estetiche. 
In base alle condizioni ambientali e alla combinazione di azioni si può scegliere lo 
stato limite di fessurazione. 
 
PARETE PIANI SEZIONE
σc (N/mm2) <0,6 fck (18 N/mm2) σs (N/mm2) <0,8 fyk (360 N/mm2) σc (N/mm2) <0,45 fck (13,5 N/mm2)
Testa 0,7 OK! 11,7 OK! 0,7 OK!
Piede 0,8 OK! 12,6 OK! 0,8 OK!
Testa 0,5 OK! 8,1 OK! 0,5 OK!
Piede 0,7 OK! 12,0 OK! 0,7 OK!
Testa 0,2 OK! 4,2 OK! 0,5 OK!
Piede 0,5 OK! 8,4 OK! 0,5 OK!
Testa 0,02 OK! 0,6 OK! 0,02 OK!
Piede 0,2 OK! 4,3 OK! 0,2 OK!
Testa 1,3 OK! 28,7 OK! 1,3 OK!
Piede 1,3 OK! 21,6 OK! 1,3 OK!
Testa 1,0 OK! 26,9 OK! 1,0 OK!
Piede 1,3 OK! 30,2 OK! 1,3 OK!
Testa 0,8 OK! 25,1 OK! 0,8 OK!
Piede 1,1 OK! 28,7 OK! 1,1 OK!
Testa 0,5 OK! 22,7 OK! 0,5 OK!
Piede 1,1 OK! 27,5 OK! 0,8 OK!
COMBINAZIONE Q. PERMANENTECOMBINAZIONE CARATTERISTICA (RARA)
1 e 2
3 e 4
5 e 6
7 e 8
Pareti        
1 e 2
1 e 2
3 e 4
5 e 6
7 e 8
Pareti        
3,4,5 e 6
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Figura 24: criteri di scelta dello stato limite di fessurazione 
 
Si avrà: 
- frequente wd < 0,4; 
- quasi permanente wd < 0,3. 
La verifica a fessurazione può essere condotta per via indiretta (NTC§4.1.2.2.4.6), 
nell’ipotesi che nella sezione sia stata disposta un’armatura almeno pari a quella 
minima (condizione presente nelle EC2). 
La verifica viene soddisfatta confrontando i valori di tensione dell’armatura, calcolati 
sotto le combinaizoni pertinenti allo stato limite di fessurazione che si deve verificare 
in funzione delle condizioni ambientali e della sensibilità delle armature alla 
corrosione, con valori di tensioni limite dati in funzione della massima ampiezza di 
fessura ammissibile e della spaziatura delle barre sulla sezione. 
Verifica della fessurazione senza calcolo diretto 
La verifica dell’ampiezza di fessurazione per via indiretta, così come  riportata 
nell’ultimo capoverso del punto 4.1.2.2.4.6 delle NTC, può riferirsi ai limiti di 
tensione nell’acciaio d’armatura definiti nelle Tabelle C4.1.II e C4.1.III. La tensione 
σs è quella nell’acciaio d’armatura prossimo al lembo teso della sezione calcolata 
nella sezione parzializzata per la combinazione di carico  pertinente (v. Tabella 
C4.1.IV NTC).  
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Figura 25: diametri massimi delle barre per il controllo della fessurazione 
 
Figura 26: spaziatura massima delle barre per il controllo della fessurazione 
 
Nel caso in esame per la verifica in combinazione: 
- frequente: φMAX=18<40, SMAX=30 cm; 
- quasi permanente: φMAX=18<32, SMAX=30 cm. 
 
Quindi la verifica risulta soddisfatta. 
 
 
5.5 MODELLAZIONE DELLA STRUTTURA 
 
Al fine di verificare gli elementi strutturali sarà necessario calcolare in forma esatta 
le sollecitazioni cui è soggetto ciascun elemento dell’edificio oggetto di studio. Ciò 
viene effettuato mediante l’utilizzo di un programma di calcolo agli elementi finiti, 
che consente di rappresentare la struttura come un sistema spaziale, al quale viene 
86 
 
applicata un’analisi modale e quindi la Response Spectrum Analysis, per la 
determinazione delle sollecitazioni statiche e sismiche. La modellazione è stata 
effettuata con SAP 2000, di cui si riporta una rappresentazione del modello 
strutturale: 
 
 
Figura 36: modello SAP 
 
La struttura è formata da elementi tipo frame per quanto riguarda la modellazione 
di travi e pilastri. I setti sono rappresentati da elementi area, suddivisi in mesh. 
 
 
5.5.1 ANALISI DINAMICA LINEARE 
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 7.3.3.1: 
L’analisi dinamica lineare consiste:  
- nella determinazione dei modi di vibrare della costruzione (analisi modale),  
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- nel calcolo degli effetti dell’azione sismica, rappresentata dallo spettro di risposta 
di progetto, per ciascuno dei modi di vibrare individuati,  
- nella combinazione di questi effetti.  
Devono essere considerati tutti i modi con massa partecipante significativa. È 
opportuno a tal riguardo considerare tutti i modi con massa partecipante superiore 
al 5% e comunque un numero di modi la cui massa partecipante totale sia superiore 
all’85%.  
Per la combinazione degli effetti relativi ai singoli modi deve essere utilizzata una 
combinazione quadratica completa degli effetti relativi a ciascun modo, quale quella 
indicata nell’espressione: 
X =   gKf ∙ XK ∙ XfKf 
 ⁄
 
con:  
Ej valore dell’effetto relativo al modo j;  
ρij coefficiente di correlazione tra il modo i e il modo j, calcolato con formule di 
comprovata validità quale:  
gKf = 8EjKf+ ⁄Y1 + jKfZ kY1 − jKfZ + 4EjKfl 
 
ξ smorzamento viscoso dei modi i e j;  
βij è il rapporto tra l’inverso dei periodi di ciascuna coppia i-j di modi (βij=Tj/Ti). 
Per gli edifici, gli effetti della eccentricità accidentale del centro di massa possono 
essere determinati mediante l’applicazione di carichi statici costituiti da momenti 
torcenti di valore pari alla risultante orizzontale della forza agente al piano, 
determinata come in § 7.3.3.2, moltiplicata per l’eccentricità accidentale del 
baricentro delle masse rispetto alla sua posizione di calcolo,  determinata come in § 
7.2.6: Per tenere conto della variabilità spaziale del moto sismico, nonché di 
eventuali incertezze nella localizzazione delle masse, al centro di massa deve essere 
attribuita una eccentricità accidentale rispetto alla sua posizione quale deriva dal 
calcolo. Per i soli edifici ed in assenza di più accurate determinazioni l’eccentricità 
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accidentale in ogni direzione non può essere considerata inferiore a 0,05 volte la 
dimensione dell’edificio misurata perpendicolarmente alla direzione di applicazione 
dell’azione sismica. Detta eccentricità è assunta costante, per entità e direzione, su 
tutti gli orizzontamenti.  
 
La combinazione sismica secondo la normativa è 
o + o + E + ∑ K		U r	K 
Per considerare la variabilità spaziale del moto, all’azione in una direzione si somma 
il 30% dell’ azione nella direzione perpendicolare. La 2 si trasforma in 
o + o + X + 0.3 X + ∑ KU r	K 
Si ricavano periodo proprio di vibrare e corrispondente massa partecipante per ogni 
modo, abbiamo considerato 30 modi: 
Tabella 23: periodi propri e masse partecipanti 
OutputCase StepType StepNum Period UX UY UZ SumUX SumUY SumUZ
Text Text Unitless Sec Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless
MODAL Mode 1 0,531178 0,00918 0 0 0,00918 0 0
MODAL Mode 2 0,510753 0,68716 6,028E-20 3,174E-20 0,69634 6,101E-20 3,174E-20
MODAL Mode 3 0,4594 3,949E-20 0,66286 4,856E-07 0,69634 0,66286 4,856E-07
MODAL Mode 4 0,146931 0,00436 2,8E-15 1,257E-15 0,7007 0,66286 4,856E-07
MODAL Mode 5 0,134083 0,18894 3,489E-16 2,727E-15 0,88964 0,66286 4,856E-07
MODAL Mode 6 0,100612 1,49E-14 0,20286 0,000006036 0,88964 0,86572 0,000006522
MODAL Mode 7 0,095504 2,751E-15 0,000000592 0,21749 0,88964 0,86572 0,2175
MODAL Mode 8 0,095488 0,00001398 6,336E-17 5,616E-15 0,88965 0,86572 0,2175
MODAL Mode 9 0,073437 0,00025 3,024E-14 6,372E-15 0,88991 0,86572 0,2175
MODAL Mode 10 0,073432 1,313E-15 6,744E-09 0,28531 0,88991 0,86572 0,50281
MODAL Mode 11 0,073224 0,00115 1,21E-14 9,977E-15 0,89105 0,86572 0,50281
MODAL Mode 12 0,07306 0,00004193 4,004E-14 8,169E-15 0,8911 0,86572 0,50281
MODAL Mode 13 0,073058 2,917E-17 0,00007211 0,00003993 0,8911 0,86579 0,50285
MODAL Mode 14 0,071701 1,109E-16 4,479E-10 0,00018 0,8911 0,86579 0,50303
MODAL Mode 15 0,07168 0,000006694 3,489E-14 7,346E-15 0,8911 0,86579 0,50303
MODAL Mode 16 0,064887 0,05461 1,568E-13 2,188E-14 0,94571 0,86579 0,50303
MODAL Mode 17 0,057085 1,479E-08 2,364E-15 7,408E-16 0,94571 0,86579 0,50303
MODAL Mode 18 0,057082 1,348E-15 0,000004096 4,284E-07 0,94571 0,86579 0,50303
MODAL Mode 19 0,055956 3,543E-17 2,853E-07 0,12091 0,94571 0,86579 0,62394
MODAL Mode 20 0,05595 3,108E-16 4,666E-09 0,02305 0,94571 0,86579 0,64699
MODAL Mode 21 0,055946 0,000004637 6,398E-16 6,807E-17 0,94572 0,86579 0,64699
MODAL Mode 22 0,052921 0,00007839 5,511E-15 3,207E-16 0,9458 0,86579 0,64699
MODAL Mode 23 0,049201 0,00065 1,761E-18 4,049E-15 0,94645 0,86579 0,64699
MODAL Mode 24 0,043735 1,226E-13 0,07024 8,27E-08 0,94645 0,93603 0,64699
MODAL Mode 25 0,042716 0,02422 2,158E-14 4,5E-14 0,97067 0,93603 0,64699
MODAL Mode 26 0,03884 2,773E-12 4,155E-11 0,01917 0,97067 0,93603 0,66616
MODAL Mode 27 0,038839 3,584E-12 7,222E-15 6,997E-14 0,97067 0,93603 0,66616
MODAL Mode 28 0,037617 0,0003 5,928E-15 9,366E-16 0,97097 0,93603 0,66616
MODAL Mode 29 0,034044 7,658E-13 0,00046 0,04142 0,97097 0,9365 0,70758
MODAL Mode 30 0,03343 7,969E-14 0,00014 0,13415 0,97097 0,93664 0,84173
TABLE:  Modal Participating Mass Ratios
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PRIMO MODO DI VIBRARE 
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SECONDO MODO DI VIBRARE 
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TERZO MODO DI VIBRARE 
  
92 
 
 
QUARTO MODO DI VIBRARE 
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QUINTO MODO DI VIBRARE 
94 
 
 
SESTO MODO DI VIBRARE 
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5.6 TRAVI 
 
Si riportano a seguito le verifiche degli elementi travi. Il calcolo è stato eseguito 
considerando le diverse tipologie di trave scelta: 
- ricalate;  
- a spessore. 
Le verifiche sono state condotte, in accordo con le NTC ’08, capitolo 4, considerando 
i diagrammi delle sollecitazioni ricavati dal SAP, sia per azioni statiche che sismiche. 
Sono state effettuate: 
- verifiche a flessione; 
- verifica a taglio; 
- verifica allo stato limite di esercizio: tensione dei materiali (combinazione 
caratteristica e quasi permanente); 
- verifica allo stato limite di esercizio: stato limite di fessurazione 
(combinazione frequente e quasi permanente); 
- verifica allo stato limite di deformazione. 
 
5.6.1 ARMATURA DELLE TRAVI 
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 
4.1.6.1.1: L’area dell’armatura longitudinale in zona tesa non deve essere inferiore 
a  
}Q,KU = 0,26 	 ∙ w ∙ | 
e comunque non minore di 0,0013⋅bt⋅d, 
dove: 
bt rappresenta la larghezza media della zona tesa; per una trave a T con 
piattabanda compressa, nel calcolare il valore di bt si considera solo la larghezza 
dell’anima;  
d è l’altezza utile della sezione;  
fctm è il valore medio della resistenza a trazione assiale;  
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fyk è il valore caratteristico della resistenza a trazione dell’armatura ordinaria.  
Negli appoggi di estremità all’intradosso deve essere disposta un’armatura 
efficacemente ancorata, calcolata per uno sforzo di trazione pari al taglio.  
Al di fuori delle zone di sovrapposizione, l’area di armatura tesa o compressa non 
deve superare individualmente As,max=0,04Ac, essendo Ac l’area della sezione 
trasversale di calcestruzzo.  
Le travi devono prevedere armatura trasversale costituita da staffe con sezione 
complessiva non inferiore ad Ast=1,5b mm2/m essendo b lo spessore minimo 
dell’anima in millimetri, con un minimo di tre staffe al metro e comunque passo non 
superiore a 0,8 volte l’altezza utile della sezione.  
In ogni caso almeno il 50% dell’armatura necessaria per il taglio deve essere 
costituita da staffe. 
Si sono, inoltre, considerati i limiti imposti al paragrafo 7.4.6: 
La larghezza b della trave deve essere ≥20 cm e, per le travi basse comunemente 
denominate “a spessore”, deve essere non maggiore della larghezza del pilastro, 
aumentata da ogni lato di metà dell’altezza della sezione trasversale della trave 
stessa, risultando comunque non maggiore di due volte bc, essendo bc la larghezza 
del pilastro ortogonale all’asse della trave.  
Le zone critiche si estendono, per CD”B” e CD”A”, per una lunghezza pari 
rispettivamente a 1 e 1,5 volte l’altezza della sezione della trave, misurata a partire 
dalla faccia del nodo trave-pilastro o da entrambi i lati a partire dalla sezione di 
prima plasticizzazione.  
Almeno due barre di diametro non inferiore a 14 mm devono essere presenti 
superiormente e inferiormente per tutta la lunghezza della trave.  
In ogni sezione della trave, salvo giustificazioni che dimostrino che le modalità di 
collasso della sezione sono coerenti con la classe di duttilità adottata, il rapporto 
geometrico ρ relativo all’armatura tesa, indipendentemente dal fatto che l’armatura 
tesa sia quella al lembo superiore della sezione As o quella al lembo inferiore della 
sezione Ai, deve essere compreso entro i seguenti limiti:  
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1,4	 ≤ g ≤ gL + 3,5	 
ρcomp > 0,5 ρ negli appoggi 
ρcomp > 0,25 ρ in mezzeria. 
 
Nelle zone critiche devono essere previste staffe di contenimento. La prima staffa di 
contenimento deve distare non più di 5 cm dalla sezione a filo pilastro; le successive 
devono essere disposte ad un passo non superiore alla minore tra le grandezze 
seguenti:  
- un quarto dell’altezza utile della sezione trasversale;  
- 175 mm e 225 mm, rispettivamente per CD”A” e CD “B”;  
- 6 volte e 8 volte il diametro minimo delle barre longitudinali considerate ai 
fini delle verifiche, rispettivamente per CD”A” e CD “B”  
- 24 volte il diametro delle armature trasversali.  
Per staffa di contenimento si intende una staffa rettangolare, circolare o a spirale, di 
diametro minimo 6 mm, con ganci a 135° prolungati per almeno 10 diametri alle 
due estremità. I ganci devono essere assicurati alle barre longitudinali.  
Si riportano le tabelle con il dimensionamento e la verifica dei limiti delle 
travi: 
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Tabella 24: armatura travi 
 
 
5.6.2 VERIFICHE DI RESISTENZA: FLESSIONE 
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 
4.1.2.1.2: Si adotteranno le seguenti ipotesi:  
- conservazione delle sezioni piane;  
- perfetta aderenza tra acciaio e calcestruzzo;  
- resistenza a trazione del calcestruzzo nulla;  
- rottura del calcestruzzo determinata dal raggiungimento della sua capacità 
deformativa ultima a compressione;  
fcd (N/mm2) 17,0
fck (N/mm2) 30,0
fctm 2,9
εcu 0,0035
fyk (N/mm2) 450,0
fyd (N/mm2) 391,3
εyd 0,001957
εsu 0,1
b (cm) 40
h (cm) 60
b/h ≥0,25
Cbmin (mm) 8
Cmin,dur (mm) 25
Cmin (mm) 25
ΔCdev (mm) 10
Cnom (mm) 35
d (cm) 56,5
Asmin (mm2) 378,2
Asmax (mm2) 9600,0
As=5φ16 1005,5
As' (mm2)≥0,25As 251,4
As'=3φ16 603,3
ρ 0,004
ρcomp 0,003
1,4/fyk 0,003
3,5/fyk+ρcomp 0,010
verifica NTC OK
lc (cm) 60,0
As=6φ16 1206,6
As' (mm2)≥0,5As 603,3
As'=4φ16 804,4
ρ 0,005
ρcomp 0,003
1,4/fyk 0,003
3,5/fyk+ρcomp 0,010
verifica NTC OK
141
225
128
192
min 128
passo delle        
staffe s (mm)
staffe φ8
TRAVI RICALATE     ARMATURA 
LONGITUDINALE
TRAVI ARMATURA TRASVERSALE
Zona critica
cls C30/37 
acciaio B450C
piani 1, 2, 3 e 8
fcd (N/mm2) 17,0
fck (N/mm2) 30,0
fctm 2,9
εcu 0,0035
fyk (N/mm2) 450,0
fyd (N/mm2) 391,3
εyd 0,001957
εsu 0,1
b (cm) 40
h (cm) 60
b/h ≥0,25
Cbmin (mm) 8
Cmin,dur (mm) 25
Cmin (mm) 25
ΔCdev (mm) 10
Cnom (mm) 35
d (cm) 56,5
Asmin (mm2) 378,2
Asmax (mm2) 9600,0
As=6φ16 1005,5
As' (mm2)≥0,25As 251,4
As'=3φ16 603,3
ρ 0,004
ρcomp 0,003
1,4/fyk 0,003
3,5/fyk+ρcomp 0,010
verifica NTC OK
lc (cm) 60,0
As=8φ16 1608,8
As' (mm2)≥0,5As 804,4
As'=5φ16 1005,5
ρ 0,007
ρcomp 0,004
1,4/fyk 0,003
3,5/fyk+ρcomp 0,010
verifica NTC OK
141
225
128
192
min 128
TRAVI RICALATE     ARMATURA 
LONGITUDINALE
cls C30/37 
acciaio B450C
Zona critica
TRAVI ARMATURA TRASVERSALE
piani  4, 5, 6 e 7 
staffe φ8
passo delle        staffe 
s (mm)
fcd (N/mm2) 17,0
fck (N/mm2) 30,0
fctm 2,9
εcu 0,0035
fyk (N/mm2) 450,0
fyd (N/mm2) 391,3
εyd 0,001957
εsu 0,1
b (cm) 30,0
h (cm) 25,0
Cbmin (mm) 8
Cmin,dur (mm) 25
Cmin (mm) 25
ΔCdev (mm) 10
Cnom (mm) 35
d (cm) 21,5
Asmin (mm2) 107,9
As 2φ14 (mm2) 308
As' 2φ14 (mm2) 308
Astmin (mm2) 450
smax 172
TRAVI IN SPESSORE    ARMATURA 
LONGITUDINALE
cls C30/37 
acciaio B450C
TRAVI ARMATURA TRASVERSALE
staffe φ8
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- rottura dell’armatura tesa determinata dal raggiungimento della sua capacità 
deformativa ultima; 
- deformazione iniziale dell’armatura di precompressione considerata nelle 
relazioni di congruenza della sezione.  
Le tensioni nel calcestruzzo e nell’armatura si dedurranno, a partire dalle 
deformazioni, utilizzando i rispettivi diagrammi tensione-deformazione;  
Diagrammi di calcolo tensione-deformazione del calcestruzzo  
Per il diagramma tensione-deformazione del calcestruzzo è possibile adottare 
opportuni modelli rappresentativi del reale comportamento del materiale, modelli 
definiti in base alla resistenza di calcolo fcd ed alla deformazione ultima εcu.  
 
Figura 28: modelli σ-ε per il calcestruzzo 
In figura sono rappresentati i modelli σ-ε per il calcestruzzo: (a) parabola-
rettangolo; (b) triangolo-rettangolo; (c) rettangolo (stress block).  
In particolare, per le classi di resistenza pari o inferiore a C50/60 si può porre:  
εc2=0,20% 
εcu=0,35% 
εc3=0,175% 
εc4=0,07% 
 
Diagrammi di calcolo tensione-deformazione dell’acciaio  
Per il diagramma tensione-deformazione dell’acciaio è possibile adottare opportuni 
modelli rappresentativi del reale comportamento del materia le, modelli definiti in 
base al valore di calcolo εud=0,9εuk (εuk=(Agt)k) della deformazione uniforme ultima, 
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al valore di calcolo della tensione di  snervamento fyd ed al rapporto di 
sovraresistenza k=(ft /fy) k. 
In figura sono rappresentati i modelli σ−ε per l’acciaio: (a) bilineare finito con 
incrudimento; (b) elastico-perfettamente plastico indefinito.  
 
Figura 29: modelli σ-ε per l’acciaio 
 
 
 
Analisi della sezione  
Con riferimento alla sezione pressoinflessa, rappresentata in Fig. 4.1.3 assieme ai 
diagrammi di deformazione e di sforzo così come dedotti dalle ipotesi e dai modelli 
σ−ε di cui nei punti precedenti, la verifica di resistenza (SLU) si esegue controllando 
che:  
MRd=MRd(NEd)≥MEd 
dove  
MRd è il valore di calcolo del momento resistente corrispondente a NEd;  
NEd è il valore di calcolo della componente assiale (sforzo normale) dell’azione;  
MEd è il valore di calcolo della componente flettente dell’azione.  
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Figura 30: sezione presso-inflessa 
 
 
Seguendo lo schema deformativo illustrato, si è operato uguagliando le trazioni alle 
compressioni e tramite l’utilizzo del foglio elettronico che ha svolto le operazioni 
iterative per la determinazione della posizione dell’asse neutro y, è stato possibile 
ricavare il momento resistente MRd. Da notare che esso è stato calcolato rispetto al 
baricentro della sezione in calcestruzzo in quanto le sollecitazioni fornite dal SAP 
sono riferite a tale asse. 
 
 
Figura 31: equilibrio alla traslazione 
 
C=σs'·As'+0,8fcd·b·y       risultante delle compressioni 
Z=T=σs·As                     risultante delle trazioni 
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z =  ∙ =ℎ2 − ? + }QQ ∙ =ℎ2 − ? + 0,8 ∙ w ∙  ∙ z ∙ =ℎ2 − 0,4 ∙ ? 
 
Le travi sono state tutte verificate, con le sollecitazioni ottenute dall’analisi: si riporta 
a titolo di esempio la verifica delle travi di un piano tipo e le altre tabelle verranno 
allegate nel cd. 
 
   
Tabella 25: verifica a flessione travi ricalate 
 
 
5.6.3 VERIFICHE DI RESISTENZA: TAGLIO 
 
La verifica di resistenza a taglio (SLU) è stata realizzata, come spiegato nel 
paragrafo dei setti, secondo quanto prescritto nelle NTC 2008, capitolo 4, per 
elementi armati a taglio. 
Anche qui si riporta, a titolo di esempio, la verifica a taglio di una trave. 
 
 
Tabella 26: verifica a taglio travi 
 
fyd (N/mm2) 391,3
fcd (N/mm2) 17
c (mm) 39
y (mm) 55
εs' 1,02
σs' (N/mm2) 214,5
εs 35,91
σs 391,3
C (kN) 472,1
T (kN) 472,1
Mrd (kN*m) 251,5
Med (kN*m) 171,6
VERIFICA Med≤Mrd OK!
PIANO 1 sez. 1 (appoggio)
fyd (N/mm2) 391,3
fcd (N/mm2) 17
c (mm) 39
y (mm) 52
εs' 0,87
σs' (N/mm2) 183,5
εs 38,05
σs 391,3
C (kN) 393,5
T (kN) 393,5
Mrd (kN*m) 205,4
Med (kN*m) 96,9
VERIFICA Med≤Mrd OK!
PIANO 1 sez. 2 (mezzeria)
fyd (N/mm2) 391,3
fcd (N/mm2) 17
c (mm) 39
y (mm) 55
εs' 1,02
σs' (N/mm2) 214,5
εs 35,91
σs 391,3
C (kN) 472,1
T (kN) 472,1
Mrd (kN*m) 251,5
Med (kN*m) 199,1
VERIFICA Med≤Mrd OK!
PIANO 1 sez. 3 (appoggio)
fcd (N/mm2) 17 fcd' (N/mm2) 8,5 sen α 1 cotg θ 2,50 αc 1
391,3 90 cotg α 0 Ast (mm2) 100
100 150 d (cm) 56,4 bw (cm) 40
fyd (N/mm2) α
Trave sez Vedmax (kN) Vrsd (kN) Vrcd (kN) Vrd=min(Vrsd;Vrcd) (kN) Ved≤Vrd
s (mm) - zona non criticas (mm) - zona critica
498,9
595,1T1
3 212,7 zona critica 498,9
2 25,1 zona non critica 332,6 OK!
OK!
332,6
OK!
1 223,3 zona critica
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5.6.4 VERIFICHE SLE 
 
Le verifiche sono state condotte per la combinazione caratteristica, frequente e 
quasi permanente. 
Le verifche si dividono in: 
- Verifica di tensione dei materiali (combinazione caratteristica e quasi 
permanente); 
- Verifica a fessurazione (combinazione frequente e quasi permanente). 
 
Verifica delle tensioni di esercizio 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 
4.1.2.2.5: Valutate le azioni interne nelle varie parti della struttura, dovute alle 
combinazioni caratteristica e quasi permanente delle azioni, si calcolano le massime 
tensioni sia nel calcestruzzo sia nelle armature; si deve verificare che tali tensioni 
siano inferiori ai massimi valori consentiti di seguito riportati.  
La massima tensione di compressione del calcestruzzo σc, deve rispettare la 
limitazione seguente:  
σc<0,60fck   per combinazione caratteristica (rara) 
σc<0,45fck   per combinazione quasi permanente. 
 
Per l’acciaio avente caratteristiche corrispondenti a quanto indicato al Cap. 11, la 
tensione massima, σs, per effetto delle azioni dovute alla combinazione caratteristica 
deve rispettare la limitazione seguente:  
σs<0,8fyk. 
 
Per svolgere la verifica si va anzitutto a determinare la posizione dell’asse neutro 
della sezione; per farlo si impone che il momento statico della sezione reagente 
rispetto all’asse neutro sia pari a 0. 
Si ricava il momento di inerzia ideale della sezione e successivamente si passa a 
valutare le tensioni nei materiali. 
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Per la combinazione caratteristica (rara): 
 = RKz < 0,6 ∙ 	 
Q = 15 ∙ $| − (RKz < 0,8 ∙ 	 
Per la combinazione quasi permanente: 
 = RKz < 0,45 ∙ 	 
 
Verifica di fessurazione 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 
4.1.2.2.4: Per assicurare la funzionalità e la durata delle strutture è necessario:  
realizzare un sufficiente ricoprimento delle armature con calcestruzzo di buona 
qualità e compattezza, bassa porosità e bassa permeabilità; non superare uno stato 
limite di fessurazione adeguato alle condizioni ambientali, alle sollecitazioni ed alla 
sensibilità delle armature alla corrosione; tener conto delle esigenze estetiche.  
In ordine di severità decrescente si distinguono i seguenti stati limite:  
a) stato limite di decompressione nel quale, per la combinazione di azioni 
prescelta, la tensione normale è ovunque di compressione ed al più uguale a 
0;  
b) stato limite di formazione delle fessure, nel quale, per la combinazione di 
azioni prescelta, la tensione normale di trazione nella fibra più sollecitata è:  
 = 1,2  
c) stato limite di apertura delle fessure, nel quale, per la combinazione di azioni 
prescelta, il valore limite di apertura della fessura calcolato al livello 
considerato è pari ad uno dei seguenti valori nominali: 
w1=0,2 mm 
w2=0,3 mm 
w3=0,4 mm 
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In base alle condizioni ambientali e alla combinazione di azioni si può scegliere lo 
stato limite di fessurazione. 
 
 
Figura 32: criteri di scelta dello stato limite di fessurazione 
 
Trovandoci nel caso di condizioni ambientali ordinarie e armatura poco sensibile si 
avrà: 
- frequente wd < 0,4;  
- quasi permanente wd < 0,3. 
La verifica a fessurazione può essere condotta per via indiretta (NTC §4.1.2.2.4.6), 
nell’ipotesi che nella sezione sia stata disposta un’armatura almeno pari a quella 
minima (condizione presente nelle EC2). 
La verifica viene soddisfatta confrontando i valori di tensione dell’armatura, calcolati 
sotto le combinaizoni pertinenti allo stato limite di fessurazione che si deve verificare 
in funzione delle condizioni ambientali e della sensibilità delle armature alla 
corrosione, con valori di tensioni limite dati in funzione della massima ampiezza di 
fessura ammissibile e della spaziatura delle barre sulla sezione. 
 
 
Figura 33: diametri massimi delle barre per il controllo di fessurazione 
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Figura 34: spaziatura massima delle barre per il controllo di fessurazione 
 
Il calcolo per via diretta dell’ampiezza della fessura, come riportato al §4.1.2.2.4.6 
delle NTC, ci permette di far riferimento a criteri consolidati riportati nella letteratura 
tecnica. 
L’ampiezza della fessura viene calcolata in base alla relazione: 
	 = T ¡¢$£Q − £( 
T ¡¢ = 3,4 ∙  + 0,425 ∙ ¤ ∙ ¤ ∙  sgH 
gH =  }Q},H =  }Qw ∙ ℎH 
ℎH = .- ¥2,5 ∙ $ℎ − |(; $ℎ − ¦(3 ; ℎ/2§ 
 
bt è la larghezza della sezione nella zona tesa. 
$£Q − £( = Q − ¤ ∙
gH ∙ 1 − XQX ∙ gHXQ ≥ 0,6 ∙ QXQ 
 
Le verifiche sono state condotte considerando le sezioni che presentavano un valore 
del momento sotto combinazione caratteristica, quasi permanente e frequente 
maggiore, per ogni piano. 
Per la verifica a fessurazione si è proceduto con il calcolo diretto dell’ampiezza di 
fessura secondo l’EC2, essendo nelle NTC indicato di fare riferimento a criteri 
consolidati riportati nella letteratura tecnica. 
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Anche in questo caso si riportano le verifiche delle tensioni di esercizio e di 
fessurazione di una trave: 
 
 
Tabella 26: verifica delle tensioni di esercizio travi 
 
 
Tabella 28: verifica a fessurazione travi 
 
Verifica di deformabilità 
Secondo quanto riportato in §C4.1.2.2-Circ. NTC il calcolo delle inflessioni può 
essere omesso, ritenendosi implicitamente soddisfatta la verifica allo SLE di 
deformazione, per solaio o travi con luci non superiori a 10 m, qualora la struttura 
possieda una snellezza λ=l/h tra luce e altezza rispetta la limitazione: 
¨ ≤ G ;11 + 0,0015 ∙ 	g + g @ ∙ ¥500}Q,H	}Q,JI.§ 
dove fck è la resistenza del calcestruzzo, ρ e ρ’ sono i rapporti di armatura tesa e 
compressa rispettivamente, As,eff è l’armatura tesa effettivamente presente nella 
sezione ed As,calc è l’armatura di calcolo necessaria, fyk è la tensione di snervamento 
caratteristica dell’armatura e K è un coefficiente correttivo, che dipende dallo 
schema strutturale da assumersi pari a 1,3 per campate terminali di travi continue. 
Nel caso in cui tale relazione non è soddisfatta si deve procedere con la verifica a 
deformazione, e quindi si procede al calcolo delle frecce mediante integrazione delle 
curvature. 
 
 
Tabella 29: verifica di deformabilità travi 
 
TRAVE SEZIONE
Med (kN*m) σc (N/mm2) <0,6 fck (18 N/mm2) σs (N/mm2) <0,8 fyk (360 N/mm2) Med (kN*m) σc (N/mm2) <0,45 fck (13,5 N/mm2)
1 134 6,3 OK! 212,9 OK! 134 6,3 OK!
2 65 3,6 OK! 120,0 OK! 63 3,5 OK!
3 115 5,4 OK! 182,7 OK! 116 5,5 OK!
T1
COMBINAZIONE CARATTERISTICA (RARA) COMBINAZIONE Q. PERMANENTE
TRAVE SEZIONE
ρeff (%) Srmax (mm) σs (N/mm2) wm (mm) wd (mm) <0,4 mm ρeff (%) Srmax (mm) σs (N/mm2) wm (mm) wd (mm) <0,3 mm
1 3,09 112,3 212,9 0,11 0,19 OK! 3,09 112,3 212,9 0,11 0,19 OK!
2 2,58 120,3 120,0 0,07 0,11 OK! 2,58 120,3 116,3 0,06 0,11 OK!
3 3,09 112,3 182,7 0,10 0,16 OK! 3,09 112,3 184,3 0,10 0,17 OK!
COMBINAZIONE Q. PERMANENTE
T1
COMBINAZIONE FREQUENTE
TRAVE L (m) d (m) ρ ρ' As,eff As,calc λ=l/h ≤ VERIFICA
5,2 0,565 0,004 0,003 2011,0 378,2 9,20 130,31 OK!
5,53 0,565 0,004 0,003 2011,0 378,2 9,79 130,31 OK!
5,53 0,215 0,004 0,004 616 107,9 25,72 139,86 OK!
T1
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5.7 PILASTRI 
 
I pilastri possono essere dimensionati in funzione di tutti i carichi verticali che 
gravano su di essi. Si può sfruttare il metodo dell’area di influenza. Si considera il 
pilastro che presenta un’area di influenza maggiore, e calcolando l’area della sezione 
del pilastro come: 
} = Mz0,6 ∙ z 
 
 
Tabella 30: predimensionamento pilastri 
 
Si è scelto di realizzare pilastri di sezione rettangolare e con due diversi 
orientamenti, come si evince dalla figura: 
 
Figura 35: schema di distribuzione dei pilastri 
G sup N A (m²)
solaio 7,58 28,756 217,97048
scala 6,09
tamponamento 
esterno
7,14
tamponamento 
interno
1,6 28,756 46,0096
copertura 7,51 28,756 215,95756
travi ricalate 6 5,2 31,2
travi in spessore 2,5 5,53 13,825
2378,99312
0,23
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In realtà, data l’altezza della costruzione e delle forti sollecitazioni di compressione 
cui sono soggetti i pilastri si è resa necessario realizzare sezioni molto più grandi, in 
particolare ai piani più bassi. Si è quindi pensato di rastremare le sezioni dei pilastri 
ogni due piani. 
I pilastri di un edificio in zona sismica sono sollecitati a pressoflessione.  
Si riportano a seguito le verifiche degli elementi pilastro. 
Le verifiche sono state condotte, in accordo con le NTC ’08, considerando i 
diagrammi delle sollecitazioni ricavati dal SAP, sia per azioni statiche che sismiche. 
Sono state effettuate: 
- Verifiche a pressoflessione; 
- Verifiche a taglio; 
- Verifiche allo stato limite di esercizio. 
Le verifiche sono state realizzate prendendo a riferimento, per ogni piano, il pilastro 
più sollecitato (condizione più sfavorevole), essendo tutti i pilastri di ogni piano 
uguali, e sono state verificate entrambe le configurazioni di orientamento dei 
pilastri. 
 
5.7.1 DIMENSIONAMENTO PILASTRI  
 
Dettagli costruttivi 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 
7.4.6.1.2: La dimensione minima della sezione trasversale non deve essere 
inferiore a 250 mm.  
Se θ, quale definito nel § 7.3.1, risulta >0,1, l’altezza della sezione non deve essere 
inferiore ad un decimo della maggiore tra le distanze tra il punto in cui si annulla il 
momento flettente e le estremità del pilastro. § 7.3.1: Le non linearità geometriche 
sono prese in conto, quando necessario, attraverso il fattore θ appresso definito. In 
particolare, per le costruzioni civili ed industriali esse possono essere trascurate nel 
caso in cui ad ogni orizzontamento risulti:  
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 = p ∙ |y ∙ ℎ ≤ 0,1 
dove:  
P è il carico verticale totale della parte di struttura sovrastante l’orizzontamento in 
esame; 
dr è lo spostamento orizzontale medio d’interpiano, ovvero la differenza tra lo 
spostamento orizzontale dell’orizzontamento considerato e lo spostamento 
orizzontale dell’orizzontamento immediatamente sottostante;  
V è la forza orizzontale totale in corrispondenza dell’orizzontamento in esame;  
h è la distanza tra l’orizzontamento in esame e quello immediatamente sottostante.  
Quando θ è compreso tra 0,1 e 0,2 gli effetti delle non linearità geometriche 
possono essere presi in conto incrementando gli effetti dell’azione sismica 
orizzontale di un fattore pari a 1/(1−θ); θ non può comunque superare il valore 0,3.  
 
In assenza di analisi più accurate si può assumere che la lunghezza della zona 
critica sia la maggiore tra: l’altezza della sezione, 1/6 dell’altezza libera del pilastro, 
45 cm, l’altezza libera del pilastro se questa è inferiore a 3 volte l’altezza della 
sezione.  
 
Limitazioni di armatura 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 
7.4.6.2.2: Per tutta la lunghezza del pilastro l’interasse tra le barre non deve essere 
superiore a 25 cm. 
Nella sezione corrente del pilastro, la percentuale geometrica ρ 
di armatura longitudinale, con ρ rapporto tra l’area dell’armatura longitudinale e 
l’area della sezione del pilastro, deve essere compresa entro i seguenti limiti:  
1%≤ρ≤4% 
Se sotto l’azione del sisma la forza assiale su un pilastro è di trazione, la lunghezza 
di ancoraggio delle barre longitudinali deve essere incrementata  del 50%.  
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Nelle zone critiche devono essere rispettate le condizioni seguenti: le barre disposte 
sugli angoli della sezione devono essere contenute dalle staffe; almeno una barra 
ogni due, di quelle disposte sui lati, deve essere trattenuta da staffe interne o da 
legature; le barre non fissate devono trovarsi a meno di 15 cm e 20 cm da una 
barra fissata, rispettivamente per CD”A” e CD”B”.  Il diametro delle staffe di 
contenimento e legature deve essere non inferiore a 6 mm ed il loro passo deve 
essere non superiore alla più piccola delle quantità seguenti:  
- 1/3 e 1/2 del lato minore della sezione trasversale, rispettivamente per CD”A” e 
CD”B”;  
- 125 mm e 175 mm, rispettivamente per CD”A” e CD”B”;  
-6 e 8 volte il diametro delle barre longitudinali che collegano, rispettivamente per 
CD”A” e CD”B”.  
Si devono disporre staffe in un quantitativo minimo non inferiore a  }Q~ ≥ 0,08z ∙ wQz  
per CD”B”; 
in cui Ast è l’area complessiva dei bracci delle staffe, bst è la distanza tra i bracci più 
esterni delle staffe ed s è il passo delle staffe.  
 
Nelle tabelle seguenti sono riportati i dimensionamenti dei pilastri dei vari piani (sia 
quelli allungati in direzione x, che y) e la verifica dei rispetto dei dettagli costruttivi, 
nonché il calcolo del copriferro che è stato eseguito secondo EC2 come spiegato per 
i setti: 
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Tabella 31: predimensionamento pilastri piani interrato e terra 
 
fcd (N/mm2) 17,0 fcd (N/mm2) 17,0 fcd (N/mm2) 17,0 fcd (N/mm2) 17,0
fctm 2,896 fctm 2,896 fctm 2,896 fctm 2,896
εcu 0,0035 εcu 0,0035 εcu 0,0035 εcu 0,0035
fyk (N/mm2) 450,0 fyk (N/mm2) 450,0 fyk (N/mm2) 450,0 fyk (N/mm2) 450,0
fyd (N/mm2) 391,3 fyd (N/mm2) 391,3 fyd (N/mm2) 391,3 fyd (N/mm2) 391,3
εyd 0,001957 εyd 0,001957 εyd 0,001957 εyd 0,001957
εsu 0,1 εsu 0,1 εsu 0,1 εsu 0,1
b (cm) 60 b (cm) 80 b (cm) 60 b (cm) 80
b≥250 mm OK! b≥250 mm OK! b≥250 mm OK! b≥250 mm OK!
h (cm) 80 h (cm) 60 h (cm) 80 h (cm) 60
Cbmin (mm) 8 Cbmin (mm) 8 Cbmin (mm) 8 Cbmin (mm) 8
Cmin,dur (mm) 25 Cmin,dur (mm) 25 Cmin,dur (mm) 25 Cmin,dur (mm) 25
Cmin (mm) 25 Cmin (mm) 25 Cmin (mm) 25 Cmin (mm) 25
ΔCdev (mm) 10 ΔCdev (mm) 10 ΔCdev (mm) 10 ΔCdev (mm) 10
Cnom (mm) 35 Cnom (mm) 35 Cnom (mm) 35 Cnom (mm) 35
Asmin (mm2) 4800 Asmin (mm2) 4800 Asmin (mm2) 4800 Asmin (mm2) 4800
Asmax (mm2) 19200 Asmax (mm2) 19200 Asmax (mm2) 19200 Asmax (mm2) 19200
As 20φ18 (mm2) 5090 As 20φ18 (mm2) 5090 As 20φ18 (mm2) 5090 As 20φ18 (mm2) 5090
1%≤ρ≤4% 1,1 1%≤ρ≤4% 1,1 1%≤ρ≤4% 1,1 1%≤ρ≤4% 1,1
i≤25 cm OK! i≤25 cm OK! i≤25 cm OK! i≤25 cm OK!
300 300 300 300
175 175 175 175
144 144 144 144
min 144 min 144 min 144 min 144
Assumo 50 Assumo 50 Assumo 50 Assumo 50
80,0 80,0 80,0 80,0
52,5 52,5 52,5 52,5
45 45 45 45
max 80,0 max 80,0 max 80,0 max 80,0
bst (cm) 52,4 bst (cm) 52,4 bst (cm) 52,4 bst (cm) 52,4
2,01 1,8 2,01 1,8 2,01 1,8 2,01 1,8
Al di fuori delle zone critiche Al di fuori delle zone critiche Al di fuori delle zone critiche Al di fuori delle zone critiche
216 216 216 216
250 250 250 250
min 216 min 216 min 216 min 216
Assumo 100 Assumo 100 Assumo 100 Assumo 100
Ast/s≥0,08*fcd*bst/fyd Ast/s≥0,08*fcd*bst/fyd Ast/s≥0,08*fcd*bst/fydAst/s≥0,08*fcd*bst/fyd
passo delle        staffe 
s (mm)
passo delle        
staffe s (mm)
passo delle        
staffe s (mm)
passo delle        
staffe s (mm)
passo delle        staffe 
s (mm)
lc (cm)
PILASTRI ARMATURA LONGITUDINALE
piano terra
cls C30/37 
acciaio B450C
PILASTRI ARMATURA 
TRASVERSALE
staffe e legature φ8
passo delle        
staffe s (mm)
lc (cm)
PILASTRI ARMATURA 
TRASVERSALE
staffe e legature φ8
passo delle        
staffe s (mm)
lc (cm)
acciaio B450C
PILASTRI ARMATURA 
TRASVERSALE
staffe e legature φ8
PILASTRI ARMATURA 
TRASVERSALE
staffe e legature φ8
passo delle        
staffe s (mm)
lc (cm)
PILASTRI ARMATURA LONGITUDINALE
piano interrato
cls C30/37 
acciaio B450C acciaio B450C
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Tabella 32: dimensionamento pilastri piani primo e secondo 
 
fcd (N/mm2) 17,0 fcd (N/mm2) 17,0 fcd (N/mm2) 17,0 fcd (N/mm2) 17,0
fctm 2,896 fctm 2,896 fctm 2,896 fctm 2,896
εcu 0,0035 εcu 0,0035 εcu 0,0035 εcu 0,0035
fyk (N/mm2) 450,0 fyk (N/mm2) 450,0 fyk (N/mm2) 450,0 fyk (N/mm2) 450,0
fyd (N/mm2) 391,3 fyd (N/mm2) 391,3 fyd (N/mm2) 391,3 fyd (N/mm2) 391,3
εyd 0,001957 εyd 0,001957 εyd 0,001957 εyd 0,001957
εsu 0,1 εsu 0,1 εsu 0,1 εsu 0,1
b (cm) 55 b (cm) 70 b (cm) 55 b (cm) 70
b≥250 mm OK! b≥250 mm OK! b≥250 mm OK! b≥250 mm OK!
h (cm) 70 h (cm) 55 h (cm) 70 h (cm) 55
Cbmin (mm) 8 Cbmin (mm) 8 Cbmin (mm) 8 Cbmin (mm) 8
Cmin,dur (mm) 25 Cmin,dur (mm) 25 Cmin,dur (mm) 25 Cmin,dur (mm) 25
Cmin (mm) 25 Cmin (mm) 25 Cmin (mm) 25 Cmin (mm) 25
ΔCdev (mm) 10 ΔCdev (mm) 10 ΔCdev (mm) 10 ΔCdev (mm) 10
Cnom (mm) 35 Cnom (mm) 35 Cnom (mm) 35 Cnom (mm) 35
Asmin (mm2) 3850 Asmin (mm2) 3850 Asmin (mm2) 3850 Asmin (mm2) 3850
Asmax (mm2) 15400 Asmax (mm2) 15400 Asmax (mm2) 15400 Asmax (mm2) 15400
As 16φ18 (mm2) 4072 As 16φ18 (mm2) 4072 As 16φ18 (mm2) 4072 As 16φ18 (mm2) 4072
1%≤ρ≤4% 1,1 1%≤ρ≤4% 1,1 1%≤ρ≤4% 1,1 1%≤ρ≤4% 1,1
i≤25 cm OK! i≤25 cm OK! i≤25 cm OK! i≤25 cm OK!
275 275 275 275
175 175 175 175
144 144 144 144
min 144 min 144 min 144 min 144
Assumo 50 Assumo 50 Assumo 50 Assumo 50
70,0 70,0 70,0 70,0
52,5 52,5 52,5 52,5
45 45 45 45
max 70,0 max 70,0 max 70,0 max 70,0
bst (cm) 47,4 bst (cm) 47,4 bst (cm) 47,4 bst (cm) 47,4
2,01 1,6 2,01 1,6 2,01 1,6 2,01 1,6
Al di fuori delle zone critiche Al di fuori delle zone critiche Al di fuori delle zone critiche Al di fuori delle zone critiche
216 216 216 216
250 250 250 250
min 216 min 216 min 216 min 216
Assumo 100 Assumo 100 Assumo 100 Assumo 100
Ast/s≥0,08*fcd*bst/fyd Ast/s≥0,08*fcd*bst/fyd Ast/s≥0,08*fcd*bst/fyd Ast/s≥0,08*fcd*bst/fyd
passo delle        
staffe s (mm)
passo delle        
staffe s (mm)
passo delle        
staffe s (mm)
passo delle        
staffe s (mm)
acciaio B450C
PILASTRI ARMATURA LONGITUDINALE
piano secondo
cls C30/37 
acciaio B450C
PILASTRI ARMATURA 
TRASVERSALE
staffe e legature φ8
passo delle        
staffe s (mm)
lc (cm)
PILASTRI ARMATURA 
TRASVERSALE
staffe e legature φ8
passo delle        
staffe s (mm)
lc (cm)
PILASTRI ARMATURA LONGITUDINALE
piano primo
cls C30/37 
acciaio B450C
PILASTRI ARMATURA 
TRASVERSALE
staffe e legature φ8
passo delle        
staffe s (mm)
lc (cm)
PILASTRI ARMATURA 
TRASVERSALE
staffe e legature φ8
passo delle        
staffe s (mm)
lc (cm)
acciaio B450C
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Tabella 33: dimensionamento pilastri piani terzo e quarto 
 
fcd (N/mm2) 17,0 fcd (N/mm2) 17,0 fcd (N/mm2) 17,0 fcd (N/mm2) 17,0
fctm 2,896 fctm 2,896 fctm 2,896 fctm 2,896
εcu 0,0035 εcu 0,0035 εcu 0,0035 εcu 0,0035
fyk (N/mm2) 450,0 fyk (N/mm2) 450,0 fyk (N/mm2) 450,0 fyk (N/mm2) 450,0
fyd (N/mm2) 391,3 fyd (N/mm2) 391,3 fyd (N/mm2) 391,3 fyd (N/mm2) 391,3
εyd 0,001957 εyd 0,001957 εyd 0,001957 εyd 0,001957
εsu 0,1 εsu 0,1 εsu 0,1 εsu 0,1
b (cm) 50 b (cm) 60 b (cm) 50 b (cm) 60
b≥250 mm OK! b≥250 mm OK! b≥250 mm OK! b≥250 mm OK!
h (cm) 60 h (cm) 50 h (cm) 60 h (cm) 50
Cbmin (mm) 8 Cbmin (mm) 8 Cbmin (mm) 8 Cbmin (mm) 8
Cmin,dur (mm) 25 Cmin,dur (mm) 25 Cmin,dur (mm) 25 Cmin,dur (mm) 25
Cmin (mm) 25 Cmin (mm) 25 Cmin (mm) 25 Cmin (mm) 25
ΔCdev (mm) 10 ΔCdev (mm) 10 ΔCdev (mm) 10 ΔCdev (mm) 10
Cnom (mm) 35 Cnom (mm) 35 Cnom (mm) 35 Cnom (mm) 35
Asmin (mm2) 3000 Asmin (mm2) 3000 Asmin (mm2) 3000 Asmin (mm2) 3000
Asmax (mm2) 12000 Asmax (mm2) 12000 Asmax (mm2) 12000 Asmax (mm2) 12000
As 12φ18 (mm2) 3054 As 12φ18 (mm2) 3054 As 12φ18 (mm2) 3054 As 12φ18 (mm2) 3054
1%≤ρ≤4% 1,0 1%≤ρ≤4% 1,0 1%≤ρ≤4% 1,0 1%≤ρ≤4% 1,0
i≤25 cm OK! i≤25 cm OK! i≤25 cm OK! i≤25 cm OK!
250 250 250 250
175 175 175 175
144 144 144 144
min 144 min 144 min 144 min 144
Assumo 50 Assumo 50 Assumo 50 Assumo 50
60,0 60,0 60,0 60,0
52,5 52,5 52,5 52,5
45 45 45 45
max 60,0 max 60,0 max 60,0 max 60,0
bst (cm) 42,4 bst (cm) 42,4 bst (cm) 42,4 bst (cm) 42,4
2,01 1,5 2,01 1,5 2,01 1,5 2,01 1,5
Al di fuori delle zone critiche Al di fuori delle zone critiche Al di fuori delle zone critiche Al di fuori delle zone critiche
216 216 216 216
250 250 250 250
min 216 min 216 min 216 min 216
Assumo 100 Assumo 100 Assumo 100 Assumo 100
Ast/s≥0,08*fcd*bst/fyd Ast/s≥0,08*fcd*bst/fyd Ast/s≥0,08*fcd*bst/fyd Ast/s≥0,08*fcd*bst/fyd
passo delle        
staffe s (mm)
passo delle        
staffe s (mm)
passo delle        
staffe s (mm)
passo delle        
staffe s (mm)
PILASTRI ARMATURA 
TRASVERSALE
staffe e legature φ8
passo delle        
staffe s (mm)
lc (cm)
PILASTRI ARMATURA LONGITUDINALE
piano quarto
cls C30/37 
acciaio B450C
PILASTRI ARMATURA 
TRASVERSALE
PILASTRI ARMATURA 
TRASVERSALE
staffe e legature φ8 staffe e legature φ8
passo delle        
staffe s (mm)
passo delle        
staffe s (mm)
lc (cm) lc (cm)
PILASTRI ARMATURA 
TRASVERSALE
staffe e legature φ8
passo delle        
staffe s (mm)
lc (cm)
PILASTRI ARMATURA LONGITUDINALE
piano terzo
cls C30/37 
acciaio B450C acciaio B450Cacciaio B450C
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Tabella 34: dimensionamento pilastri piani quinto e sesto 
 
 
5.7.2 SOLLECITAZIONI DI CALCOLO 
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 
7.4.4.2.1: Per ciascuna direzione e ciascun verso di applicazione delle azioni 
sismiche, si devono proteggere i pilastri dalla plasticizzazione prematura adottando 
fcd (N/mm2) 17,0 fcd (N/mm2) 17,0 fcd (N/mm2) 17,0 fcd (N/mm2) 17,0
fctm 2,896 fctm 2,896 fctm 2,896 fctm 2,896
εcu 0,0035 εcu 0,0035 εcu 0,0035 εcu 0,0035
fyk (N/mm2) 450,0 fyk (N/mm2) 450,0 fyk (N/mm2) 450,0 fyk (N/mm2) 450,0
fyd (N/mm2) 391,3 fyd (N/mm2) 391,3 fyd (N/mm2) 391,3 fyd (N/mm2) 391,3
εyd 0,001957 εyd 0,001957 εyd 0,001957 εyd 0,001957
εsu 0,1 εsu 0,1 εsu 0,1 εsu 0,1
b (cm) 40 b (cm) 50 b (cm) 40 b (cm) 50
b≥250 mm OK! b≥250 mm OK! b≥250 mm OK! b≥250 mm OK!
h (cm) 50 h (cm) 40 h (cm) 50 h (cm) 40
Cbmin (mm) 8 Cbmin (mm) 8 Cbmin (mm) 8 Cbmin (mm) 8
Cmin,dur (mm) 25 Cmin,dur (mm) 25 Cmin,dur (mm) 25 Cmin,dur (mm) 25
Cmin (mm) 25 Cmin (mm) 25 Cmin (mm) 25 Cmin (mm) 25
ΔCdev (mm) 10 ΔCdev (mm) 10 ΔCdev (mm) 10 ΔCdev (mm) 10
Cnom (mm) 35 Cnom (mm) 35 Cnom (mm) 35 Cnom (mm) 35
Asmin (mm2) 2000 Asmin (mm2) 2000 Asmin (mm2) 2000 Asmin (mm2) 2000
Asmax (mm2) 8000 Asmax (mm2) 8000 Asmax (mm2) 8000 Asmax (mm2) 8000
As 8φ18 (mm2) 2036 As 8φ18 (mm2) 2036 As 8φ18 (mm2) 2036 As 8φ18 (mm2) 2036
1%≤ρ≤4% 1,0 1%≤ρ≤4% 1,0 1%≤ρ≤4% 1,0 1%≤ρ≤4% 1,0
i≤25 cm OK! i≤25 cm OK! i≤25 cm OK! i≤25 cm OK!
200 200 200 200
175 175 175 175
144 144 144 144
min 144 min 144 min 144 min 144
Assumo 50 Assumo 50 Assumo 50 Assumo 50
50,0 50,0 50,0 50,0
52,5 52,5 52,5 52,5
45 45 45 45
max 52,5 max 52,5 max 52,5 max 52,5
bst (cm) 32,4 bst (cm) 32,4 bst (cm) 32,4 bst (cm) 32,4
2,01 1,1 2,01 1,1 2,01 1,1 2,01 1,1
Al di fuori delle zone critiche Al di fuori delle zone critiche Al di fuori delle zone critiche Al di fuori delle zone critiche
216 216 216 216
250 250 250 250
min 216 min 216 min 216 min 216
Assumo 100 Assumo 100 Assumo 100 Assumo 100
passo delle        
staffe s (mm)
passo delle        
staffe s (mm)
passo delle        
staffe s (mm)
Ast/s≥0,08*fcd*bst/fyd Ast/s≥0,08*fcd*bst/fyd Ast/s≥0,08*fcd*bst/fyd Ast/s≥0,08*fcd*bst/fyd
passo delle        
staffe s (mm)
passo delle        
staffe s (mm)
passo delle        
staffe s (mm)
lc (cm) lc (cm)
PILASTRI ARMATURA LONGITUDINALE
piano sesto
cls C30/37 
acciaio B450C
PILASTRI ARMATURA 
TRASVERSALE
PILASTRI ARMATURA 
TRASVERSALE
staffe e legature φ8 staffe e legature φ8
passo delle        
staffe s (mm)
passo delle        
staffe s (mm)
lc (cm) lc (cm)
acciaio B450C
PILASTRI ARMATURA 
TRASVERSALE
PILASTRI ARMATURA 
TRASVERSALE
staffe e legature φ8 staffe e legature φ8
acciaio B450C
PILASTRI ARMATURA LONGITUDINALE
piano quinto
cls C30/37 
acciaio B450C
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opportuni momenti flettenti di calcolo; tale condizione si consegue qualora, per ogni 
nodo trave-pilastro ed ogni direzione e verso dell’azione sismica, la resistenza 
complessiva dei pilastri sia maggiore della resistenza complessiva delle travi 
amplificata del coefficiente γRd, in accordo con la formula:  
 
ª,z ≥ mz ∙,z 
 
dove: 
γRd= 1,30 per le strutture in CD “A” e γRd= 1,10 per le strutture in CD “B”,  
MC,Rd è il momento resistente del generico pilastro convergente nel nodo, calcolato 
per i livelli di sollecitazione assiale presenti nelle combinazioni  sismiche delle azioni;  
Mb,Rd è il momento resistente della generica trave convergente nel nodo.  
Nella formula precedente si assume il nodo in equilibrio ed i momenti, sia nei pilastri 
che nelle travi, tra loro concordi. Nel caso in cui i momenti nel pilastro al di sopra ed 
al di sotto del nodo siano tra loro discordi, al denominatore della formula va posto il 
solo valore maggiore, il minore va sommato ai momenti di plasticizzazione delle 
travi. 
Per la sezione di base dei pilastri del piano terreno si adotta come momento di 
calcolo il maggiore tra il momento risultante dall’analisi ed il momento MC,Rd della 
sezione di sommità del pilastro.  
Il suddetto criterio di gerarchia delle resistenze non si applica alle sezioni di sommità 
dei pilastri dell’ultimo piano.  
Al fine di escludere la formazione di meccanismi inelastici dovuti al taglio, le 
sollecitazioni di taglio da utilizzare per le verifiche ed il dimensionamento delle 
armature si ottengono dalla condizione di equilibrio del pilastro soggetto all’azione 
dei momenti resistenti nelle sezioni di estremità superiore MsC,Rd ed inferiore MiC,Rd 
secondo l’espressione:  
 
yMz = mz ∙ ª,zQ +ª,zKu  
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nella quale lp è la lunghezza del pilastro. Nel caso in cui i tamponamenti non si 
estendano per l’intera altezza dei pilastri adiacenti, le sollecitazioni di taglio da 
considerare per la parte del pilastro priva di tamponamento sono calcolati 
utilizzando la relazione precedente, dove l’altezza lp è assunta pari alla estensione 
della parte di pilastro priva di tamponamento.  
Le sollecitazioni derivanti dall’analisi, ricavate dal modello realizzato col programma 
SAP 2000 saranno riportate in allegato in fondo alla relazione. 
 
5.7.3 VERIFICHE DI RESISTENZA: PRESSO-FLESSIONE 
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 
7.4.4.2.2.1: Per le strutture in CD “B” ed in CD “A” la sollecitazione di 
compressione non deve eccedere, rispettivamente, il 65% ed il 55% della resistenza 
massima a compressione della sezione di solo calcestruzzo.  
La verifica a presso-flessione deviata può essere condotta in maniera semplificata 
effettuando, per ciascuna direzione di applicazione del sisma, una verifica a presso-
flessione retta nella quale le sollecitazioni vengono determinate come indicato 
precedentemente e la resistenza, calcolata come  
indicato nel § 4.1.2.1.2, viene ridotta del 30%.  
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 
4.1.2.1.2: resistenza a sforzo normale e flessione (elementi monodimensionali) 
Ipotesi di base  
Senza escludere specifici approfondimenti, necessari in particolare nel caso di 
elementi costituiti da calcestruzzo di classe di resistenza superiore a C45/55, per la 
valutazione della resistenza ultima delle sezioni di elementi monodimensionali nei 
confronti di sforzo normale e flessione, si adotteranno le seguenti ipotesi:  
- conservazione delle sezioni piane;  
- perfetta aderenza tra acciaio e calcestruzzo;  
- resistenza a trazione del calcestruzzo nulla;  
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- rottura del calcestruzzo determinata dal raggiungimento della sua capacità 
deformativa ultima a compressione;  
- rottura dell’armatura tesa determinata dal raggiungimento della sua capacità 
deformativa ultima; 
- deformazione iniziale dell’armatura di precompressione considerata nelle relazioni 
di congruenza della sezione.  
Le tensioni nel calcestruzzo e nell’armatura si dedurranno, a partire dalle 
deformazioni, utilizzando i rispettivi diagrammi tensione-deformazione;  
 
Diagrammi di calcolo tensione-deformazione del calcestruzzo  
Per il diagramma tensione-deformazione del calcestruzzo è possibile adottare 
opportuni modelli rappresentativi del reale comportamento del materiale, modelli 
definiti in base alla resistenza di calcolo fcd ed alla deformazione ultima εcu.  
 
Figura 36: modelli σ-ε per il calcestruzzo 
 
In figura sono rappresentati i modelli σ-ε per il calcestruzzo: (a) parabola-
rettangolo; (b) triangolo-rettangolo; (c) rettangolo (stress block).  
In particolare, per le classi di resistenza pari o inferiore a C50/60 si può porre:  
εc2=0,20% 
εcu=0,35% 
εc3=0,175% 
εc4=0,07% 
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Diagrammi di calcolo tensione-deformazione dell’acciaio  
Per il diagramma tensione-deformazione dell’acciaio è possibile adottare opportuni 
modelli rappresentativi del reale comportamento del materia le, modelli definiti in 
base al valore di calcolo εud=0,9εuk (εuk=(Agt)k) della deformazione uniforme ultima, 
al valore di calcolo della tensione di  snervamento fyd ed al rapporto di 
sovraresistenza k=(ft /fy) k. 
In figura sono rappresentati i modelli σ−ε per l’acciaio: (a) bilineare finito con 
incrudimento; (b) elastico-perfettamente plastico indefinito.  
 
Figura 37: modelli σ-ε per l’acciaio 
 
Analisi della sezione  
Con riferimento alla sezione pressoinflessa, rappresentata in Fig. 4.1.3 assieme ai 
diagrammi di deformazione e di sforzo così come dedotti dalle ipotesi e dai modelli 
σ−ε di cui nei punti precedenti, la verifica di resistenza (SLU) si esegue controllando 
che:  
MRd=MRd(NEd)≥MEd 
dove  
MRd è il valore di calcolo del momento resistente corrispondente a NEd;  
NEd è il valore di calcolo della componente assiale (sforzo normale) dell’azione;  
MEd è il valore di calcolo della componente flettente dell’azione.  
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Figura 38: sezione presso-inflessa 
Nel caso di pilastri soggetti a compressione assiale, si deve comunque assumere 
una componente flettente dello sforzo  
MEd=e⋅ NEd con eccentricità e pari almeno a 0,05h≥20mm (con h altezza  della 
sezione).  
Nel caso di pressoflessione deviata la verifica della sezione può essere posta nella 
forma  
Mzz
 + =M«z«z?
 ≤ 1 
 
dove  
MEyd, MEzd sono i valori di calcolo delle due componenti di flessione retta dell’azione 
attorno agli assi y e z;  
MRyd, MRzd sono i valori di calcolo dei momenti resistenti di pressoflessione retta 
corrispondenti a NEd valutati separatamente attorno agli assi y e z.  
L’esponente α può dedursi in funzione della geometria della sezione e dei parametri  
ν=NEd/NRcd 
ωt=At⋅ fyd/NRcd 
con NRcd= Ac⋅fcd.  
In mancanza di una specifica valutazione, può porsi cautelativamente α=1.  
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Nelle tabelle seguenti si riportano le verifiche relative ai pilastri per lo sforzo 
normale e, a titolo di esempio, i vari casi di presso-flessione deviata per uno dei 
pilatri (le verifiche dei pilastri rimanenti vengono allegate nel cd): 
 
 
Tabella 35: verifica massimo sforzo di compressione nei pilastri 
 
Le verifiche che seguono sono state condotte con il programma di calcolo Gelfi; 
come nel caso dei setti si considerano le varie terne Mx,My,N ottenute dall’analisi e si 
verificano i pilastri a pressoflessione deviata: 
 
PILASTRO P1 80x60 
 
Nmax di compressione: 
 
 
Tabella 36: verifica a pressoflessione deviata 
 
PILASTRO Ned (kN) Ac (mm2) fcd (N/mm2) Ned/(b*h) 0,65*fcd Ned/(b*h)≤0,65*fcd
P1 3499,8 480000 17 7,3 11,05 OK!
P2 3011,1 480000 17 6,3 11,05 OK!
P3 2534,9 385000 17 6,6 11,05 OK!
P4 2078,7 385000 17 5,4 11,05 OK!
P5 1632,3 300000 17 5,4 11,05 OK!
P6 1200,5 300000 17 4,0 11,05 OK!
P7 766,5 200000 17 3,8 11,05 OK!
P8 337,0 200000 17 1,7 11,05 OK!
Med,x 3,4 Mrd,x 921,7 VERIFICATO
Med,y 0,2 Mrd,y 64 VERIFICATO
Med,x -1,6 Mrd,x -929,6 VERIFICATO
Med,y 0,0 Mrd,y 0,0 VERIFICATO
Med (kN*m) Mrd (kN*m)
3453,4
3499,8
sez
testa
piede
Mrd≥MedNmax (kN)
P1
Pilastro
Med,x -25,2 Mrd,x -172,2 VERIFICATO
Med,y -0,2 Mrd,y -5,9 VERIFICATO
Med,x 21,8 Mrd,x 174,8 VERIFICATO
Med,y 0,1 Mrd,y 5,8 VERIFICATO
P8
testa 317,7
piede 337,0
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Figura 39: dominio P1 sez. al PIEDE   Figura 40: dominio P1 sez. di TESTA 
       
Figura 41: dominio P8 sez. al PIEDE       Figura 42: dominio P8 sez. di TESTA 
 
 
Mymax: 
 
 
Tabella 37: verifica a pressoflessione 
Med,x 29,8 Mrd,x 645,7 VERIFICATO
Med,y 5,2 Mrd,y 135 VERIFICATO
Med,x 10,0 Mrd,x 124,5 VERIFICATO
Med,y 66,2 Mrd,y 884,0 VERIFICATO
Mrd≥MedNmax (kN)
P1
Pilastro
771,5
807,1
sez
testa
piede
Med (kN*m) Mrd (kN*m)
Med,x -76,2 Mrd,x -96,2 VERIFICATO
Med,y 101,7 Mrd,y 126,4 VERIFICATO
Med,x 91,9 Mrd,x 104,2 VERIFICATO
Med,y 98,9 Mrd,y 114,6 VERIFICATO
P8
testa 5,2
piede 9,6
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Figura 43: dominio P1 sez. al PIEDE       Figura 44: dominio P1 sez. di TESTA 
            
Figura 45: dominio P8 sez. al PIEDE     Figura 46: dominio P8 sez. di TESTA 
 
 
 
Mymin: 
 
 
Tabella 38: verifica a pressoflessione 
Med,x 23,1 Mrd,x 701,6 VERIFICATO
Med,y -4,8 Mrd,y -134 VERIFICATO
Med,x -33,7 Mrd,x -389,2 VERIFICATO
Med,y -66,1 Mrd,y -775,4 VERIFICATO
Pilastro sez Nmax (kN) Med (kN*m) Mrd (kN*m) Mrd≥Med
P1
testa 1094,0
piede 1129,0
Med,x 76,2 Mrd,x 96,6 VERIFICATO
Med,y -102,7 Mrd,y -129,0 VERIFICATO
Med,x -91,9 Mrd,x -106,8 VERIFICATO
Med,y -98,0 Mrd,y -115,8 VERIFICATO
P8
testa 18,9
piede 33,8
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Figura 47: dominio P1 sez. al PIEDE       Figura 48 dominio P1 sez. di TESTA 
        
Figura 49: dominio P8 sez. al PIEDE       Figura 50: dominio P8 sez. di TESTA 
 
 
Mxmax: 
 
 
Tabella 39: verifica a pressoflessione 
Med,x -44,6 Mrd,x -734,6 VERIFICATO
Med,y 7,4 Mrd,y 110 VERIFICATO
Med,x 144,0 Mrd,x 735,9 VERIFICATO
Med,y 22,7 Mrd,y 130,9 VERIFICATO
Pilastro sez Nmax (kN) Med (kN*m) Mrd (kN*m) Mrd≥Med
P1
testa 1275,0
piede 1311,0
Med,x 138,3 Mrd,x 167,9 VERIFICATO
Med,y 0,0 Mrd,y 0,0 VERIFICATO
Med,x -121,1 Mrd,x -132,8 VERIFICATO
Med,y 0,0 Mrd,y 0,0 VERIFICATO
P8
testa 15,1
piede 34,4
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Figura 51: dominio P1 sez. al PIEDE       Figura 52: dominio P1 sez. di TESTA 
        
Figura 53: dominio P8 sez. al PIEDE  Figura 54: dominio P8 sez. di TESTA 
 
 
 
Mxmin: 
 
 
Tabella 40: verifica a pressoflessione 
Med,x 44,2 Mrd,x 656,2 VERIFICATO
Med,y -21,7 Mrd,y -307 VERIFICATO
Med,x -142,4 Mrd,x -711,7 VERIFICATO
Med,y -21,8 Mrd,y -11,7 VERIFICATO
P1
testa 1095,0
piede 1130,0
Pilastro sez Nmax (kN) Med (kN*m) Mrd (kN*m) Mrd≥Med
Med,x -138,3 Mrd,x -167,9 VERIFICATO
Med,y 0,0 Mrd,y 0,0 VERIFICATO
Med,x 121,1 Mrd,x 132,8 VERIFICATO
Med,y 0,0 Mrd,y 0,0 VERIFICATO
P8
testa 15,1
piede 34,4
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Figura 55: dominio P1 sez. al PIEDE       Figura 56: dominio P1 sez. di TESTA 
         
Figura 57: dominio P8 sez. al PIEDE       Figura 58: dominio P8 sez. di TESTA 
 
 
PILASTRO P1 60x80: 
Nmax di compressione: 
 
 
Tabella 41: verifica a pressoflessione 
Med,x 3,4 Mrd,x 1250,0 VERIFICATO
Med,y 0,2 Mrd,y 77 VERIFICATO
Med,x -1,6 Mrd,x -1270,0 VERIFICATO
Med,y 0,0 Mrd,y 0,0 VERIFICATO
Pilastro sez Nmax (kN) Med (kN*m) Mrd (kN*m) Mrd≥Med
P1
testa 3453,4
piede 3499,8
Med,x -25,2 Mrd,x -223,8 VERIFICATO
Med,y -0,2 Mrd,y -2,8 VERIFICATO
Med,x 21,8 Mrd,x 227,2 VERIFICATO
Med,y 0,1 Mrd,y 2,8 VERIFICATO
P8
testa 317,7
piede 337,0
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Figura 59: dominio P1 sez. al PIEDE          Figura 60: dominio P1 sez. di TESTA 
          
Figura 61: dominio P8 sez. al PIEDE       Figura 62: dominio P8 sez. di TESTA 
 
 
Mymax: 
 
 
Tabella 42: verifica a pressoflessione 
Med,x 29,8 Mrd,x 864,2 VERIFICATO
Med,y 5,2 Mrd,y 151 VERIFICATO
Med,x 10,0 Mrd,x 87,3 VERIFICATO
Med,y 66,2 Mrd,y 660,9 VERIFICATO
P1
testa 771,5
piede 807,1
Pilastro sez Nmax (kN) Med (kN*m) Mrd (kN*m) Mrd≥Med
Med,x -76,2 Mrd,x -88,5 VERIFICATO
Med,y 101,7 Mrd,y 114,6 VERIFICATO
Med,x 91,9 Mrd,x 100,3 VERIFICATO
Med,y 98,9 Mrd,y 110,5 VERIFICATO
P8
testa 5,2
piede 9,6
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Figura 63: dominio P1 sez. al PIEDE          Figura 64: dominio P1 sez. di TESTA 
         
Figura 65: dominio P8 sez. al PIEDE       Figura 66: dominio P8 sez. di TESTA 
 
Mymin: 
 
 
Tabella 43: verifica a pressoflessione 
 
Med,x 23,1 Mrd,x 918,7 VERIFICATO
Med,y -4,8 Mrd,y -190 VERIFICATO
Med,x -33,7 Mrd,x 124,5 VERIFICATO
Med,y -66,1 Mrd,y 884,0 VERIFICATO
Pilastro sez Nmax (kN) Med (kN*m) Mrd (kN*m) Mrd≥Med
P1
testa 1094,0
piede 1129,0
Med,x 86,2 Mrd,x 89,1 VERIFICATO
Med,y -102,7 Mrd,y -116,2 VERIFICATO
Med,x -91,9 Mrd,x -104,0 VERIFICATO
Med,y -98,0 Mrd,y -112,1 VERIFICATO
P8
testa 18,9
piede 33,8
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Figura 67: dominio P1 sez. al PIEDE          Figura 68: dominio P1 sez. di TESTA 
            
Figura 69: dominio P8 sez. al PIEDE          Figura 70: dominio P8 sez. di TESTA 
 
 
Mxmax: 
 
 
Tabella 44: verifica a pressoflessione 
 
Med,x -44,6 Mrd,x -975,3 VERIFICATO
Med,y 7,4 Mrd,y 151 VERIFICATO
Med,x 144,0 Mrd,x 977,2 VERIFICATO
Med,y 22,7 Mrd,y 160,8 VERIFICATO
Pilastro sez Nmax (kN) Med (kN*m) Mrd (kN*m) Mrd≥Med
P1
testa 1275,0
piede 1311,0
Med,x 138,3 Mrd,x 167,9 VERIFICATO
Med,y 0,0 Mrd,y 0,0 VERIFICATO
Med,x -121,1 Mrd,x -171,6 VERIFICATO
Med,y 0,0 Mrd,y 0,0 VERIFICATO
P8
testa 15,1
piede 34,4
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Figura 71: dominio P1 sez. al PIEDE          Figura 72: dominio P1 sez. di TESTA 
           
Figura 73: dominio P8 sez. al PIEDE          Figura 74: dominio P8 sez. di TESTA 
 
 
 
Mxmin: 
 
 
Tabella 45: verifica a pressoflessione 
Med,x 44,2 Mrd,x 779,6 VERIFICATO
Med,y -21,7 Mrd,y -379 VERIFICATO
Med,x -142,4 Mrd,x -946,9 VERIFICATO
Med,y -21,8 Mrd,y -151,3 VERIFICATO
P1
testa 1095,0
piede 1130,0
Pilastro sez Nmax (kN) Med (kN*m) Mrd (kN*m) Mrd≥Med
Med,x -138,3 Mrd,x -167,9 VERIFICATO
Med,y 0,0 Mrd,y 0,0 VERIFICATO
Med,x 121,1 Mrd,x 171,6 VERIFICATO
Med,y 0,0 Mrd,y 0,0 VERIFICATO
P8
testa 15,1
piede 34,4
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Figura 75: dominio P1 sez. al PIEDE          Figura 76: dominio P1 sez. di TESTA 
          
Figura 77: dominio P8 sez. al PIEDE          Figura 78: dominio P8 sez. di TESTA 
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5.7.4 VERIFICHE DI RESISTENZA: TAGLIO 
 
La resistenza a taglio calcolata come spiegato nel paragrafo precedente deve essere 
confrontata con la resistenza a taglio che si calcola, come già descritto per i setti, 
secondo quanto prescritto dalla norma, nel capitolo 4. 
Nel seguito si riportano le tabelle con il calcolo dei tagli sollecitanti e della verifica: 
 
 
 
PILASTRI (P1 E P2 80x60; P3 e P4 70x55; P5 e P6 60x50; P7 e P8 50x40): 
 
Tabella 46: calcolo dei tagli sollecitanti nei vari pilastri 
 
Tabella 47: calcolo dei tagli sollecitanti nei vari pilastri 
PILASTRO Mcrdi (kN*m) Mcrds (kN*m) lp (m) γrd Vedx (kN)
P1 867 855 3,15 1,10 601,3
P2 843,4 842,5 3,15 1,10 588,7
P3 622 623,3 3,15 1,10 434,9
P4 595,2 592,4 3,15 1,10 414,7
P5 415,8 412,8 3,15 1,10 289,4
P6 378,9 376 3,15 1,10 263,6
P7 240 238,6 3,15 1,10 167,1
P8 242,1 240,3 3,15 1,10 168,5
PILASTRO Mcrdi (kN*m) Mcrds (kN*m) lp (m) γrd Vedy (kN)
P1 102,6 147,3 3,15 1,10 87,3
P2 65 42,8 3,15 1,10 37,6
P3 52,5 14,2 3,15 1,10 23,3
P4 28 28,2 3,15 1,10 19,6
P5 28,06 28,55 3,15 1,10 19,8
P6 18,2 18,6 3,15 1,10 12,9
P7 15 10,2 3,15 1,10 8,8
P8 16,7 11,5 3,15 1,10 9,8
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Tabella 48: verifica a taglio direzione x 
 
 
La verifica a taglio in direzione y è stata omessa poichè gli sforzi in quella direzione 
erano molto inferiori, e la verifica stessa risulta ampiamente soddisfatta. 
 
 
 
 
 
 
 
17 8,5 sen α 1 cotg θ 2,50
391,3 90 cotg α 0 Ast (mm2) 100,48
d (cm) 56,2 bw (cm) 80 σcp 7,29 0,25fcd≤σcp≤0,5fcd 1,25
d (cm) 56,2 bw (cm) 80 σcp 6,27 0,25fcd≤σcp≤0,5fcd 1,25
d (cm) 51,2 bw (cm) 70 σcp 6,58 0,25fcd≤σcp≤0,5fcd 1,25
d (cm) 51,2 bw (cm) 70 σcp 5,40 0,25fcd≤σcp≤0,5fcd 1,25
d (cm) 46,2 bw (cm) 60 σcp 5,34 0,25fcd≤σcp≤0,5fcd 1,25
d (cm) 46,2 bw (cm) 60 σcp 4,00 0≤σcp≤0,25fcd 1,24
d (cm) 36,2 bw (cm) 50 σcp 3,83 0≤σcp≤0,25fcd 1,23
d (cm) 36,2 bw (cm) 50 σcp 1,69 0≤σcp≤0,25fcd 1,10αc
αc
Pilastro
588,73
P8
601,33P1
Vrsd (kN) Vrcd (kN) Vrd=min(Vrsd;Vrcd) (kN)
Ved≤Vrd
585,11 585,11
589,86 589,86
Pilastro
168,46
P7
Pilastro
167,13
Pilastro
P6 263,62
289,35P5
Pilastro
Pilastro
P4 414,72
Ved≤Vrd
αc
Vedmax (kN) Vrsd (kN) Vrcd (kN) Vrd=min(Vrsd;Vrcd) (kN)
zona critica
αc
Vedmax (kN) Vrsd (kN) Vrcd (kN) Vrd=min(Vrsd;Vrcd) (kN)
Ved≤Vrd
αc
Vedmax (kN) Vrsd (kN) Vrcd (kN) Vrd=min(Vrsd;Vrcd) (kN)
1181,79 905,88
Ved≤Vrd
αc
Vedmax (kN) Vrsd (kN) Vrcd (kN) Vrd=min(Vrsd;Vrcd) (kN)
1181,79 905,88P3 434,87
1482,52 994,35P2
αc
Vedmax (kN) Vrsd (kN) Vrcd (kN) Vrd=min(Vrsd;Vrcd) (kN) Ved≤VrdPilastro
fcd (N/mm2) fcd' (N/mm2)
fyd (N/mm2) α
s (mm) - zona critica 50 s (mm) - zona non critica 100
Ved≤Vrd
1482,52 994,35
αc
Vedmax (kN) Vrsd (kN) Vrcd (kN) Vrd=min(Vrsd;Vrcd) (kN)
905,88 OK!
OK!zona critica 905,88
zona critica 994,35 OK!
zona critica 994,35 OK!
Ved≤VrdPilastro
Vedmax (kN) Vrsd (kN) Vrcd (kN) Vrd=min(Vrsd;Vrcd) (kN) Ved≤Vrd
zona critica 640,49 OK!
OK!zona critica 640,49
zona critica 817,42 OK!
zona critica 817,42 OK!
914,04 817,42
914,04 817,42
Vedmax (kN)
134 
 
 
 
PILASTRI (P1 E P2 60x80; P3 e P4 55x70; P5 e P6 50x60; P7 e P8 40x50): 
 
 
Tabella 49: calcolo dei tagli sollecitanti nei vari pilastri 
 
 
 
Tabella 50: calcolo dei tagli sollecitanti nei vari pilastri 
PILASTRO Mcrdi (kN*m) Mcrds (kN*m) lp (m) γrd Vedx (kN)
P1 1159 1134 3,15 1,10 800,7
P2 1146 1149 3,15 1,10 801,4
P3 803,8 807,1 3,15 1,10 562,5
P4 770,2 767,6 3,15 1,10 537,0
P5 497,7 494,3 3,15 1,10 346,4
P6 462 459,8 3,15 1,10 321,9
P7 258 253,8 3,15 1,10 178,7
P8 260,3 203,7 3,15 1,10 162,0
PILASTRO Mcrdi (kN*m) Mcrds (kN*m) lp (m) γrd Vedy (kN)
P1 137,7 177,1 3,15 1,10 109,9
P2 68 34,3 3,15 1,10 35,7
P3 54,8 19,2 3,15 1,10 25,8
P4 32 26,2 3,15 1,10 20,3
P5 25,1 16,7 3,15 1,10 14,6
P6 23,6 18,5 3,15 1,10 14,7
P7 15 107 3,15 1,10 42,6
P8 18,5 157,7 3,15 1,10 61,5
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Tabella 51: verifica a taglio direzione x 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
17 8,5 sen α 1 cotg θ 2,50
391,3 90 cotg α 0 Ast (mm2) 100,48
d (cm) 76,2 bw (cm) 60 σcp 7,29 0,25fcd≤σcp≤0,5fcd 1,25
d (cm) 76,2 bw (cm) 60 σcp 6,27 0,25fcd≤σcp≤0,5fcd 1,25
d (cm) 66,2 bw (cm) 55 σcp 6,58 0,25fcd≤σcp≤0,5fcd 1,25
d (cm) 66,2 bw (cm) 55 σcp 5,40 0,25fcd≤σcp≤0,5fcd 1,25
d (cm) 56,2 bw (cm) 50 σcp 5,34 0,25fcd≤σcp≤0,5fcd 1,25
d (cm) 56,2 bw (cm) 50 σcp 4,00 0≤σcp≤0,25fcd 1,24
d (cm) 46,2 bw (cm) 40 σcp 3,83 0≤σcp≤0,25fcd 1,23
d (cm) 46,2 bw (cm) 40 σcp 1,69 0≤σcp≤0,25fcd 1,10
Vedmax (kN) Vrsd (kN)
αc
800,73P1
P2 801,43
562,54
537,01P4
346,41P5
321,90P6
178,72P7
162,03P8
Pilastro
Pilastro
Pilastro
αc
Vedmax (kN) Vrsd (kN) Vrcd (kN) Vrd=min(Vrsd;Vrcd) (kN) Ved≤Vrd
Pilastro
Pilastro
Pilastro
535,81 535,81
597,39 597,39
Vrcd (kN) Vrd=min(Vrsd;Vrcd) (kN) Ved≤Vrd
αc
Vedmax (kN) Vrsd (kN) Vrcd (kN) Vrd=min(Vrsd;Vrcd) (kN) Ved≤Vrd
αc
Vedmax (kN) Vrsd (kN) Vrcd (kN) Vrd=min(Vrsd;Vrcd) (kN) Ved≤Vrd
915,75 915,75
Pilastro
αc
Vedmax (kN) Vrsd (kN) Vrcd (kN) Vrd=min(Vrsd;Vrcd) (kN) Ved≤Vrd
1200,59 1171,28P3
1200,59 1171,28
1348,21
αc
Vedmax (kN) Vrsd (kN) Vrcd (kN) Vrd=min(Vrsd;Vrcd) (kN) Ved≤Vrd
fcd (N/mm2) fcd' (N/mm2)
fyd (N/mm2) α
s (mm) - zona critica 50 s (mm) - zona non critica 100
zona critica 1348,21 OK!
zona critica 1348,21 OK!
zona critica 1171,28
zona critica 1171,28
OK!
OK!
zona critica 994,35 OK!
zona critica 994,35
zona critica 817,42 OK!
OK!
1507,58 1348,21
αc
Vedmax (kN) Vrsd (kN)
Pilastro Vedmax (kN) Vrsd (kN) Vrcd (kN) Vrd=min(Vrsd;Vrcd) (kN) Ved≤Vrd
Vrcd (kN) Vrd=min(Vrsd;Vrcd) (kN) Ved≤Vrd
1507,58
zona critica 817,42 OK!
926,57 926,57
αc
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5.7.5 VERIFICA DEL PARAMETRO θ 
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 7.3.1: 
Le non linearità geometriche sono prese in conto, quando necessario, attraverso il 
fattore θ appresso definito. In particolare, per le costruzioni civili 
ed industriali esse possono essere trascurate nel caso in cui ad ogni orizzontamento 
risulti:  
 = p ∙ |y ∙ ℎ ≤ 0,1 
dove:  
P è il carico verticale totale della parte di struttura sovrastante l’orizzontamento in 
esame  
dr è lo spostamento orizzontale medio d’interpiano, ovvero la differenza tra lo 
spostamento orizzontale dell’orizzontamento considerato e lo spostamento 
orizzontale dell’orizzontamento immediatamente sottostante;  
V è la forza orizzontale totale in corrispondenza dell’orizzontamento in esame;   
h è la distanza tra l’orizzontamento in esame e quello immediatamente sottostante.  
Quando θ è compreso tra 0,1 e 0,2 gli effetti delle non linearità geometriche 
possono essere presi in conto incrementando gli effetti dell’azione sismica 
orizzontale di un fattore pari a 1/(1−θ); θ non può comunque superare il valore 0,3.  
Nelle tabelle seguenti si riportano le verifiche del parametro θ per i vari pilastri. 
 
SISMA DIREZIONE X: 
 
 
Tabella 52: spostamenti lungo x 
 
 
 
PIANO P - Ex SLV (kN) deex (m) µd=q (T1≥Tc) dex (m) drx (m) V (kN) h (m) θ ≤0,1 VERIFICA
1 23649,942 0,0006 3 0,0018 0,0018 3118,4 3,15 0,004 OK!
2 20029,75 0,0018 3 0,0054 0,0036 3035,5 3,15 0,008 OK!
3 16409,462 0,0033 3 0,0099 0,0045 2869,6 3,15 0,008 OK!
4 12858,394 0,005 3 0,015 0,0051 2620,8 3,15 0,008 OK!
5 9307,228 0,0068 3 0,0204 0,0054 2289,1 3,15 0,007 OK!
6 5878,885 0,0085 3 0,0255 0,0051 1874,4 3,15 0,005 OK!
7 2450,455 0,0103 3 0,0309 0,0054 1376,8 3,15 0,003 OK!
8 1914,466 0,0119 3 0,0357 0,0048 796,2 3,15 0,004 OK!
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Tabella 53: spostamenti lungo y 
 
 
SISMA DIREZIONE Y: 
 
 
Tabellla 54: spostamenti lungo x 
 
 
 
Tabella 55: spostamenti lungo y 
 
 
θ risulta sempre ≤0,1 gli effetti del secondo ordine possono essere trascurati. 
 
 
 
5.7.6 VERIFICHE DEGLI ELEMENTI STRUTTURALI IN TERMINI DI 
CONTENIMENTO DEL DANNO AGLI ELEMENTI NON STRUTTURALI 
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 7.3.7.2: 
Per le costruzioni ricadenti in classe d’uso I e IIsi deve verificare che l’azione sismica 
di progetto non produca agli elementi costruttivi senza funzione strutturale danni tali 
da rendere la costruzione temporaneamente inagibile. Nel caso delle costruzioni 
civili e industriali, qualora la temporanea inagibilità sia dovuta a spostamenti 
PIANO P - Ex SLV (kN) deey (m) µd=q (T1≥Tc) dey (m) dry (m) V (kN) h (m) θ ≤0,1 VERIFICA
1 23649,942 0,0002 3 0,0006 0,0006 3118,4 3,15 0,001 OK!
2 20029,75 0,0006 3 0,0018 0,0012 3035,5 3,15 0,003 OK!
3 16409,462 0,0011 3 0,0033 0,0015 2869,6 3,15 0,003 OK!
4 12858,394 0,0017 3 0,0051 0,0018 2620,8 3,15 0,003 OK!
5 9307,228 0,0023 3 0,0069 0,0018 2289,1 3,15 0,002 OK!
6 5878,885 0,003 3 0,009 0,0021 1874,4 3,15 0,002 OK!
7 2450,455 0,0037 3 0,0111 0,0021 1376,8 3,15 0,001 OK!
8 1914,466 0,0044 3 0,0132 0,0021 796,2 3,15 0,002 OK!
PIANO P - Ey SLV (kN) deex (m) µd=q (T1≥Tc) dex (m) drx (m) V (kN) h (m) θ ≤0,1 VERIFICA
1 23654,76 0,0002 3 0,0006 0,0006 3118,4 3,15 0,001 OK!
2 20034,352 0,0005 3 0,0015 0,0009 3035,5 3,15 0,002 OK!
3 16413,692 0,001 3 0,003 0,0015 2869,6 3,15 0,003 OK!
4 12862,084 0,0015 3 0,0045 0,0015 2620,8 3,15 0,002 OK!
5 9310,2 0,002 3 0,006 0,0015 2289,1 3,15 0,002 OK!
6 5880,949 0,0026 3 0,0078 0,0018 1874,4 3,15 0,002 OK!
7 2451,437 0,0031 3 0,0093 0,0015 1376,8 3,15 0,001 OK!
8 1914,904 0,0036 3 0,0108 0,0015 796,2 3,15 0,001 OK!
PIANO P - Ey SLV (kN) deey (m) µd=q (T1≥Tc) dey (m) dry (m) V (kN) h (m) θ ≤0,1 VERIFICA
1 23654,76 0,0004 3 0,0012 0,0012 3118,4 3,15 0,003 OK!
2 20034,352 0,0014 3 0,0042 0,003 3035,5 3,15 0,006 OK!
3 16413,692 0,0027 3 0,0081 0,0039 2869,6 3,15 0,007 OK!
4 12862,084 0,0042 3 0,0126 0,0045 2620,8 3,15 0,007 OK!
5 9310,2 0,0059 3 0,0177 0,0051 2289,1 3,15 0,007 OK!
6 5880,949 0,0077 3 0,0231 0,0054 1874,4 3,15 0,005 OK!
7 2451,437 0,0095 3 0,0285 0,0054 1376,8 3,15 0,003 OK!
8 1914,904 0,0112 3 0,0336 0,0051 796,2 3,15 0,004 OK!
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eccessivi interpiano, questa condizione si può ritenere soddisfatta quando gli 
spostamenti interpiano ottenuti dall’analisi in presenza dell’azione sismica di 
progetto relativa allo SLD siano inferiori al limite: 
per tamponamenti collegati rigidamente alla struttura che interferiscono con la 
deformabilità della stessa  
dr< 0,005 h. 
 
SISMA DIREZIONE X: 
 
 
Tabella 56: spostamenti lungo x 
 
 
Tabella 57: spostamenti lungo y 
 
 
 
 
 
 
 
PIANO dex (m) drx 0,005*h (m) dr<0,005*h
1 0,0003 0,0003 0,01575 OK!
2 0,0007 0,0004 0,01575 OK!
3 0,0013 0,0006 0,01575 OK!
4 0,002 0,0007 0,01575 OK!
5 0,0027 0,0007 0,01575 OK!
6 0,0033 0,0006 0,01575 OK!
7 0,004 0,0007 0,01575 OK!
8 0,0047 0,0007 0,01575 OK!
PIANO dey (m) dry 0,005*h (m) dr<0,005*h
1 0,00007 0,00007 0,01575 OK!
2 0,0002 0,00013 0,01575 OK!
3 0,0004 0,0002 0,01575 OK!
4 0,0007 0,0003 0,01575 OK!
5 0,0009 0,0002 0,01575 OK!
6 0,0012 0,0003 0,01575 OK!
7 0,0014 0,0002 0,01575 OK!
8 0,0017 0,0003 0,01575 OK!
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SISMA DIREZIONE Y: 
 
 
Tabella 58: spostamenti lungo x 
 
 
 
Tabella 59: spostamenti lungo y 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
PIANO dex (m) drx 0,005*h (m) dr<0,005*h
1 0,00008 0,00008 0,01575 OK!
2 0,0002 0,00012 0,01575 OK!
3 0,0004 0,0002 0,01575 OK!
4 0,0006 0,0002 0,01575 OK!
5 0,0008 0,0002 0,01575 OK!
6 0,001 0,0002 0,01575 OK!
7 0,0012 0,0002 0,01575 OK!
8 0,0014 0,0002 0,01575 OK!
PIANO dey (m) dry 0,005*h (m) dr<0,005*h
1 0,0002 0,0002 0,01575 OK!
2 0,0005 0,0003 0,01575 OK!
3 0,0011 0,0006 0,01575 OK!
4 0,0017 0,0006 0,01575 OK!
5 0,0023 0,0006 0,01575 OK!
6 0,003 0,0007 0,01575 OK!
7 0,0037 0,0007 0,01575 OK!
8 0,0044 0,0007 0,01575 OK!
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5.7.7 GERARCHIA DELLE RESISTENZE 
 
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 7.4.4.2: 
Per ciascuna direzione e ciascun verso di applicazione delle azioni sismiche, si 
devono proteggere i pilastri dalla plasticizzazione prematura adottando opportuni 
momenti flettenti di calcolo; tale condizione si consegue qualora, per ogni nodo 
trave-pilastro ed ogni direzione e verso dell’azione  sismica, la resistenza 
complessiva dei pilastri sia maggiore della resistenza complessiva delle travi 
amplificata del coefficiente γRd, in accordo con la formula:  
ª,z ≥ mz ∙,z 
 
dove: 
γRd=1,10 per le strutture in CD “B”,  
MC,Rd è il momento resistente del generico pilastro convergente nel nodo, calcolato 
per i livelli di sollecitazione assiale presenti nelle combinazioni  
sismiche delle azioni;  
Mb,Rd è il momento resistente della generica trave convergente nel nodo.  
 
Per la sezione di base dei pilastri del piano terreno si adotta come momento di 
calcolo il maggiore tra il momento risultante dall’analisi ed il momento MC,Rd della 
sezione di sommità del pilastro.  
Il suddetto criterio di gerarchia delle resistenze non si applica alle sezioni di sommità 
dei pilastri dell’ultimo piano.  
 
A seguito della verifica di gerarchia delle resistenze è stata aumentata l’armatura dei 
pilastri dei quattro piani superiori. Nella tabella seguente si riporta la verifica 
definitiva: 
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Tabella 114: gerarchia delle resistenze 
 
 
Le verifiche dei pilastri vengono completate con le verifiche del capitolo 4. 
 
 
 
 
 
 
PIANO NODO ΣMc,rd γrd*ΣMb,rd VERIFICA
A 1698,4 450,56 OK!
B 2280 277,288 OK!
C 1698,4 476,564 OK!
D 2280 502,568 OK!
A 1464,5 450,56 OK!
B 1952,8 277,288 OK!
C 1464,5 476,564 OK!
D 1952,8 502,568 OK!
A 1218,5 450,56 OK!
B 1577,3 277,288 OK!
C 1218,5 476,564 OK!
D 1577,3 502,568 OK!
A 1008,2 450,56 OK!
B 1265,3 277,288 OK!
C 1008,2 476,564 OK!
D 1265,3 502,568 OK!
A 791,7 450,56 OK!
B 956,3 277,288 OK!
C 791,7 476,564 OK!
D 956,3 502,568 OK!
A 616 450,56 OK!
B 717,8 277,288 OK!
C 616 476,564 OK!
D 717,8 502,568 OK!
A 480,7 450,56 OK!
B 514,1 277,288 OK!
C 480,7 476,564 OK!
D 514,1 502,568 OK!
5
6
7
1
2
3
4
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5.7.8 VERIFICHE DI STABILITA’ PER ELEMENTI SNELLI 
 
Le verifiche di stabilità degli elementi snelli devono essere condotte attraverso 
un’analisi del secondo ordine che tenga conto degli effetti flessionali delle azioni 
assiali sulla configurazione deformata degli elementi stessi.  
Si deve tenere adeguatamente conto delle imperfezioni geometriche e delle 
deformazioni viscose per carichi di lunga durata.  
Si devono assumere legami fra azioni interne e deformazioni in grado di descrivere 
in modo adeguato il comportamento non lineare dei materialie gli effetti della 
fessurazione delle sezioni.  
Cautelativamente il contributo del calcestruzzo teso può essere trascurato.  
Snellezza limite per pilastri singoli In via approssimata gli effetti del secondo ordine 
in pilastri singoli possono essere trascurati se la snellezza λ non supera il valore 
limite  
¨IK = 15,4 ∙ ¬√® 
dove  
ν=NEd/(Ac⋅fcd) è l’azione assiale adimensionale;  
C=1,7–rm dipende dalla distribuzione dei momenti flettenti del primo ordine 
(0,7≤C≤2,7);  
rm=M01/M02 è il rapporto fra i momenti flettenti del primo ordine alle due estremità 
del pilastro, positivo se i due momenti sono discordi sulla trave (con |M02|≥|M01|).  
La snellezza è calcolata come rapporto tra la lunghezza libera di inflessione ed il 
raggio d’inerzia della sezione di calcestruzzo non fessurato:  
λ=l0/i 
dove in particolare l0 va definita in base ai vincoli d’estremità ed all’interazione con 
eventuali elementi contigui.  
 
Si riporta la verifica che la snellezza dei pilastri è inferiore alla snellezza limite: 
 
143 
 
PILASTRI (P1 E P2 80x60; P3 e P4 70x55; P5 e P6 60x50; P7 e P8 50x40): 
 
Tabella 61: verifica snellezza 
 
 
si riportano solo i risultati di una pilastrata a titolo i esempio, i risultati 
dell’altra pilastrata verranno allegati nel cd. 
 
 
5.7.9 VERIFICHE ALLO STATO LIMITE DI ESERCIZIO 
 
Le verifiche vengono svolte come nel caso dei setti, per le combinazioni 
caratteristica (rara), quasi permanente e frequente. 
Le tabelle seguente riporta la verifica delle tensioni di esercizio. 
 
 
L (mm) 3150 β 0,50 Lo (mm) 1575
J (mm4) 14400000000 Ac (mm2) 480000 i (mm) 173,2
L (mm) 3150 β 0,50 Lo (mm) 1575
J (mm4) 14400000000 Ac (mm2) 480000 i (mm) 173,2
L (mm) 3150 β 0,50 Lo (mm) 1575
J (mm4) 9705208333 Ac (mm2) 385000 i (mm) 158,8
L (mm) 3150 β 0,50 Lo (mm) 1575
J (mm4) 9705208333 Ac (mm2) 385000 i (mm) 158,8
L (mm) 3150 β 0,50 Lo (mm) 1575
J (mm4) 6250000000 Ac (mm2) 300000 i (mm) 144,3
L (mm) 3150 β 0,50 Lo (mm) 1575
J (mm4) 6250000000 Ac (mm2) 300000 i (mm) 144,3
L (mm) 3150 β 0,50 Lo (mm) 1575
J (mm4) 2666666667 Ac (mm2) 200000 i (mm) 115,5
L (mm) 3150 β 0,50 Lo (mm) 1575
J (mm4) 2666666667 Ac (mm2) 200000 i (mm) 115,5
Pilastro Nmax (kN)
3499,8
3011,1
2534,9
2078,7
1632,3
1200,5
rm=M01/M02 C=1,7-rm λlim=15,4*C/(ν)½ λ=l0/i
2,1
1,4
0,7
0,7
9,1
9,1
ν=Ned/(Ac*fcd)
0,4
0,4
0,4
0,3
0,3
0,2
0,7
0,7
0,7
0,7
0,7
0,7
16,5
17,7
17,3
19,1
19,1
22,2
22,7
34,21,2
P1
P2
P3
P4
P5
P6
P7
P8
1,2
1,2
1,1
1,2
1,2
337,0
766,5 0,2
0,1
9,9
9,9
10,9
10,9
13,6
13,6
verifica
OK!
OK!
OK!
OK!
OK!
OK!
OK!
OK!
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PILASTRI (P1 E P2 80x60; P3 e P4 70x55; P5 e P6 60x50; P7 e P8 50x40): 
 
Tabella 62: verifica delle tensioni di esercizio 
 
Anche in questo ca si riportano solo le verifiche relative ad una pilastrata. 
 
Per la verifica a fessurazione si ha: 
- frequente wd < 0,4; 
- quasi permanente wd < 0,3. 
La verifica a fessurazione può essere condotta per via indiretta (NTC§4.1.2.2.4.6), 
nell’ipotesi che nella sezione sia stata disposta un’armatura almeno pari a quella 
minima (condizione presente nelle EC2). 
La verifica viene soddisfatta confrontando i valori di tensione dell’armatura, calcolati 
sotto le combinaizoni pertinenti allo stato limite di fessurazione che si deve verificare 
in funzione delle condizioni ambientali e della sensibilità delle armature alla 
corrosione, con valori di tensioni limite dati in funzione della massima ampiezza di 
fessura ammissibile e della spaziatura delle barre sulla sezione. 
 
 
 
 
PILASTRO SEZIONE
Med (kN*m) σc (N/mm2) <0,6 fck (18 N/mm2) σs (N/mm2) <0,8 fyk (360 N/mm2) Med (kN*m) σc (N/mm2) <0,45 fck (13,5 N/mm2)
Testa 56,2 3,5 OK! 93,1 OK! 56,2 3,5 OK!
Piede 27,4 3,1 OK! 66,8 OK! 27,4 3,1 OK!
Testa 82,2 2,1 OK! 91,9 OK! 82,1 2,1 OK!
Piede 78,4 2,1 OK! 89,2 OK! 78,3 2,1 OK!
Testa 70,7 2,4 OK! 105,9 OK! 70,5 2,4 OK!
Piede 61,6 2,3 OK! 94,9 OK! 61,5 2,3 OK!
Testa 88 2,6 OK! 125,1 OK! 87,8 2,6 OK!
Piede 82,5 2,5 OK! 118,9 OK! 82,3 2,5 OK!
Testa 77,2 3,0 OK! 128,6 OK! 77 3,0 OK!
Piede 74,5 3,0 OK! 125,5 OK! 74,3 3,0 OK!
Testa 109,2 3,8 OK! 175,0 OK! 108,7 3,8 OK!
Piede 93,2 3,4 OK! 151,2 OK! 92,8 3,4 OK!
Testa 62,6 3,5 OK! 153,7 OK! 62,7 3,5 OK!
Piede 53 3,1 OK! 131,6 OK! 52,9 3,1 OK!
Testa 93,4 4,9 OK! 224,2 OK! 90,4 4,7 OK!
Piede 81,7 4,3 OK! 197,1 OK! 80,4 4,3 OK!
P8
P5
P6
P7
P4
P2
P3
P1
COMBINAZIONE CARATTERISTICA (RARA) COMBINAZIONE Q. PERMANENTE
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Verifica della fessurazione senza calcolo diretto 
 
Figura 63: diametri massimi delle barre per il controllo della fessurazione 
 
Figura 64: spaziatura massima delle barre per il controllo della fessurazione 
 
 
Nel caso in esame per la verifica in combinazione: 
- frequente: φMAX=18<40, SMAX=30 cm; 
- quasi permanente: φMAX=18<32, SMAX=30 cm. 
 
Quindi la verifica risulta soddisfatta. 
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5.8 NODI TRAVE-PILASTRO 
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 7.4.4.3: 
Si definisce nodo la zona del pilastro che si incrocia con le travi ad esso concorrenti.  
La resistenza del nodo deve essere tale da assicurare che non pervenga alla rottura 
prima delle zone della trave e del pilastro ad esso adiacenti. Sono da evitare, per 
quanto possibile, eccentricità tra l’asse della trave e l’asse del pilastro concorrenti in 
un nodo.  
Si distinguono due tipi di nodi:  
- nodi interamente confinati, così definiti quando in ognuna delle quattro facce 
verticali si innesta una trave. Il confinamento si considera realizzato  quando, su 
ogni faccia del nodo, la sezione della trave copre per almeno i 3/4 la larghezza del 
pilastro e, su entrambe le coppie di facce opposte del nodo, le sezioni delle travi si 
ricoprono per almeno i 3/4 dell’altezza;  
- nodi non interamente confinati: tutti i nodi non appartenenti alla categoria 
precedente.  
La verifica di resistenza del nodo deve essere effettuata per le sole strutture in 
CD”A”.  
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 
7.4.6.1.3: Sono da evitare per quanto possibile eccentricità tra l’asse della trave e 
l’asse del pilastro concorrenti in un nodo. Nel caso che tale eccentricità superi 1/4 
della larghezza del pilastro la trasmissione degli sforzi deve essere assicurata da 
armature adeguatamente dimensionate allo scopo.  
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 
7.4.6.2.3: Indipendentemente da quanto richiesto dalla verifica nel § 7.4.4.3.1, 
lungo le armature longitudinali del pilastro che attraversano i nodi non confinati 
devono essere disposte staffe di contenimento in quantità almeno pari alla maggiore 
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prevista nelle zone del pilastro inferiore e superiore adiacenti al nodo. Questa regola 
può non essere osservata nel caso di nodi interamente confinati.  
Per i nodi non confinati, appartenenti a strutture sia in CD”A” che in CD”B”, le staffe 
orizzontali presenti lungo l’altezza del nodo devono verificare 
la seguente condizione:  -Q ∙ }Q. ∙ wf ≥ 0,05 		 
 
nella quale nst ed Ast sono rispettivamente il numero di bracci e l’area della sezione 
trasversale della barra della singola staffa orizzontale, i è l’interasse delle staffe, e jb 
è la larghezza utile del nodo determinata come segue:  
-se la trave ha una larghezza bw superiore a quella del pilastro bc, allora jb  è il 
valore minimo fra bwe bc+hc/2, essendo hc la dimensione della sezione della colonna 
parallela alla trave;  
-se la trave ha una larghezza bw inferiore a quella del pilastro bc, allora jb è il valore 
minimo fra bc e bw+hc/2.  
 
I nodi risultano non confinati, quindi nella tabella seguente si riporta la verifica: 
 
Tabella 65: quantitativo minimo di armatura dei nodi 
 
 
 
 
PILASTRO PIANO fyk (N/mm2) fck (N/mm2) nst Ast (mm) i (mm) bw+hc/2 (mm) bc (mm) bj (mm) nst*Ast/(i*bj) 0,05fck/fyk
TIPO P1 391,3 30 2 78,5 50 800 600 600 0,0052 0,0038
TIPO P2 391,3 30 2 78,5 50 700 800 700 0,0045 0,0038
TIPO P1 391,3 30 2 78,5 50 800 600 600 0,0052 0,0038
TIPO P2 391,3 30 2 78,5 50 700 800 700 0,0045 0,0038
TIPO P1 391,3 30 2 78,5 50 750 550 550 0,0057 0,0038
TIPO P2 391,3 30 2 78,5 50 675 700 675 0,0047 0,0038
TIPO P1 391,3 30 2 78,5 50 750 550 550 0,0057 0,0038
TIPO P2 391,3 30 2 78,5 50 675 700 675 0,0047 0,0038
TIPO P1 391,3 30 2 78,5 50 700 500 500 0,0063 0,0038
TIPO P2 391,3 30 2 78,5 50 650 600 600 0,0052 0,0038
TIPO P1 391,3 30 2 78,5 50 700 500 500 0,0063 0,0038
TIPO P2 391,3 30 2 78,5 50 650 600 600 0,0052 0,0038
TIPO P1 391,3 30 2 78,5 50 650 500 500 0,0063 0,0038
TIPO P2 391,3 30 2 78,5 50 600 400 400 0,0079 0,0038
7
1
2
3
4
5
6
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5.9 FONDAZIONI 
 
Le scelte progettuali per le opere di fondazione devono essere effettuate 
contestualmente e congruentemente con le strutture in elevazione. Si sceglie 
come tipologia di fondazione la trave rovescia, al di sotto delle parti intelaiate 
dell’edificio, ed una platea al di sotto dei setti in cemento armato, per dare una 
maggiore rigidezza. 
 
Una trave rovescia rigida può essere calcolata come una trave continua su n 
appoggi, dove n è il numero dei pilastri, e caricata, dal basso verso l’alto, dalla 
reazione del terreno. Si modella il terreno come una successione di molle aventi una 
data rigidezza, seguendo il metodo suggerito da Wrinkler. La porzione superficiale 
del terreno su cui poggeranno le fondazioni s considera di tipo ghiaioso, con k = 3,5 
daN/cm3. 
È necessario trasferire i carichi agenti sulla struttura in elevato al terreno: si 
applicano sulla trave di fondazione carichi nodali in corrispondenza dei pilastri e 
forze distribuite dovute al carico del solaio del piano terra. Si considerano le 
caratteristiche della sollecitazione che si sviluppano all’interno della fondazione e si 
effettua la verifica per le sezioni maggiormente sollecitate. 
Si sceglie di posizionare le molle ad un interasse i = 0,5 m.  
 
5.9.1 PREDIMENSIONAMENTO TRAVI ROVESCE 
 
Nel comportamento di un terreno sul quale viene applicato un carico crescente di 
intensità si possono evidenziare due fasi: 
- prima fase che si può considerare elastica 
- fase plastica. 
Il carico limite (σtlim)di un terreno è quel carico applicato al terreno stesso superato il 
quale si verifica rottura del complesso terreno-opera di fondazione, avendo 
raggiunto la tensione al limite del collasso. 
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Formula di Terzaghi 
σtlim = vc⋅c⋅Nc+vq⋅γt1⋅t⋅Nq+vg⋅γt2⋅(B/2)⋅N 
dove: 
c : coesione 
γt1 e γt2: pesi volumici del terreno situato rispettivamente sopra e sotto il piano di 
posa della fondazione; 
t : profondità del piano di posa della fondazione rispetto al piano di campagna; 
B : minore larghezza della fondazione; 
Nc, Nq, Ng: coefficienti dimensionali di portanza in funzione dell’angolo di attrito 
interno j per terreni compatti, con i valori ricavati dalle tabelle, che forniscono dei 
coefficienti N’c, N’q, N’y relativi ai terreni sciolti o poco compatti; 
vc, vt, vγ: coefficienti di forma. 
Assumendo, in prima ipotesi B=1.00 m, la formula di Terzaghi, trascurando il 
termine coesivo, fornisce: 
 
Tabella 66: carico limite del terreno 
 
Con σrd=qlim/2,3 resistenza di progetto del terreno. 
Per il dimensionamento della larghezza B (assunta preliminarmente pari a 1 m) si 
assume che il peso proprio G=10%(ΣN) con N gli sforzi normali derivanti dai pilastri. 
vq 1
vγ 1
γ1 20
γ2 20
D 1,3
Nq 43
Nγ 45
qlim 1568
σrd 682
ΣN (N) 10500
Ltot (m) 12
G (N) 1050
Bmin (m) 1,41
Beffettivo (m) 1,8
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Nell’ipotesi di trave infinitamente rigida e trascurando l’eventuale eccentricità di 
carico, la larghezza B della fondazione dovrà essere: 
¯ ≥ o + ∑z°±²± 
 
 
Tabella 67: calcolo della larghezza della fondazione 
Il valore ottenuto deve essere incrementato del 15% per tenere conto dell’effettiva 
flessibilità della trave e il non perfetto centramento dei carichi verticali. Si è, in 
realtà, scelto di porre B=1,80 m. 
Calcoliamo, quindi, l’altezza utile d necessaria per assorbire il massimo momento 
flettente, con riferimento alla sola anima della trave, a sezione rettangolare. 
Assumiamo b=80 cm: 
| = ³ − ℎ = D Qz0,1875 ∙ z ∙ w 
Le due mensole laterali avranno lunghezza e:   	´%  
Si procede, inoltre alla valutazione dell’altezza della mensola ipotizzando un 
angolo medio di diffusione pari a 40°.  
h = tan 40°	´% . 
Si riportano i valori ottenuti nella tabella seguente: 
 
Tabella 68: dimensioni trave rovescia 
 
 
ΣN (N) 10500
Ltot (m) 12
G (N) 1050
Bmin (m) 1,41
Beffettivo (m) 1,8
d (cm) 85
b (cm) 80
B (cm) 180
h (cm) 45
151 
 
 
Figura 79: trave rovescia 
 
Affinché la trave possa essere considerata molto più rigida delle travi in elevazione è 
necessario che sia soddisfatta la relazione: 
Jfondazione > Σ Jelevazione 
In questo modo, inoltre, l’eventuale momento flettente, generato da un cedimento 
delle fondazioni, viene assorbito dalla trave di fondazione e non da quelle di 
elevazione. Si considera una sezione media delle travi pari a 40x60 e si ottiene: 
RHIHµJ«KLUH = 8 ∙ w³+12 = 0,2	¶	  
 
RLUzJ«KLUH = 1,7 ∙ w³+12 = 0,25	¶ 
 
Risulta Jfondazione>4ΣJelevazione. 
 
5.9.2 CALCOLO DELLA TRAVE ROVESCIA 
 
Una volta definita la geometria della sezione si procede al calcolo degli sforzi e a 
quello dell’armatura. I valori di calcolo sono stati ricavati mediante il programma di 
calcolo SAP, dove la fondazione a trave rovescia è stata schematizzata come trave 
su un letto di molle. 
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Gli elementi strutturali delle fondazioni, che devono essere dimensionati sulla base 
delle sollecitazioni ad essi trasmesse dalla struttura sovrastante, devono avere 
comportamento non dissipativo, indipendentemente dal comportamento strutturale 
attribuito alla struttura su di esse gravante. Le fondazioni non devono entrare in 
campo plastico per due ragioni principalmente: 
 non è possibile controllare la dissipazione di energia; 
 eventuali danneggiamenti non possono essere riparati, o comunque a costi 
molto gravosi. 
La fondazione deve quindi essere sovraresistente rispetto alla struttura sovrastante, 
perciò deve essere progettata, non con le sollecitazioni ottenute dal modello di 
calcolo, ma con la capacità degli elementi ad essa collegati. La capacità a flessione e 
taglio della fondazione deve essere maggiore della capacità a flessione e taglio degli 
elementi collegati.  
Il momento e taglio da assegnare alla fondazione sono pari almomento plastico e al 
taglio plastico dei pilastri sovrastanti, così sono sicura che la plasticizzazione 
avvenga prima nei pilastri (la fondazione è protetta nei confronti dei pilastri). Per 
quanto riguarda il momento flettente sorge il problema che, in presenza di setti o 
pilastri di sezione importante, il valore del momento plastico risulta molto elevato e 
non si riesce a progettare la fondazione. La norma, quindi, stabilisce che le 
sollecitazioni in fondazione non devono essere maggiori di quelle calcolate con 
analisi modale amplificate di un coefficiente di sovra resistenza γRd, o di quelle 
calcolate con un’analisi con q=1. 
Perciò si considera come momento da assegnare in fondazione che: 
KIJQK = .-·I;Hz ∙ mz;Hz$¸ = 1(¹ 
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 
4.1.6.1.1: L’area dell’armatura longitudinale in zona tesa non deve essere inferiore 
a  
}Q,KU = 0,26 	 ∙ w ∙ | 
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dove:  
bt rappresenta la larghezza media della zona tesa; nel calcolare il valore di bt si 
considera solo la larghezza dell’anima;  
d è l’altezza utile della sezione;  
fctm è il valore medio della resistenza a trazione assiale definita nel §11.2.10.2;  
fyk è il valore caratteristico della resistenza a trazione dell’armatura ordinaria.  
 
Tabella 69: minimi di armatura secondo la normativa 
 
L’armatura a flessione è stata calcolata come: 
}Q = Qz0,9 ∙ z ∙ | 
 
Le sollecitazioni sulla trave rovescia sono ottenute mediante il programma di calcolo 
SAP, considerando la trave su un letto di molle e caricata secondo quanto descritto 
nei capitoli precedenti: 
 
Figura 80: schema travi rovesce 
As,min (mm) n° min ferri As (mm)
825 φ20 3 942
825 φ20 3 942
825 φ20 3 942
825 φ20 3 942
825 φ20 3 942
154 
 
 
Tabella 70: armatura travi rovesce 
 
 
5.9.3 VERIFICHE DI RESISTENZA 
 
Le verifiche sono condotte, secondo le NTC, come per le travi. 
Per quanto riguarda l’armatura deve risultare ,¶º ≤ g ≤ gL + +,)º 
 
 
 
Tabella 71: verifica limiti di armatura 
 
 
 
La verifica a flessione è condotta come per le travi: 
 
Tabella 72: verifica a flessione 
 
La verifica a taglio per le travi di fondazione viene effettuata solamente nelle sezioni 
in cui si registra il massimo taglio sollecitante VEd. 
La verifica di resistenza a taglio si considera soddisfatta se: VEd < VRd.  
Trave Msd (kN*m) Ascalcolo (mm) numero ferri Aseffettiva (mm) As'≥0,25As As' (mm)
A 535 1172 φ20 11 3454 5 1570
AB 830 1819 φ20 11 3454 5 1570
B 1333 2921 φ20 11 3454 5 1570
BC 873 1913 φ20 11 3454 5 1570
C 560 1227 φ20 11 3454 5 1570
Trave As (mm) As' (mm) 1,4/fyk ρ ρcomp+3,5/fyk VERIFICA NTC
A 3454 1570 0,0031 0,0033 0,01 OK
AB 3454 1570 0,0031 0,0033 0,01 OK
B 3454 1570 0,0031 0,0033 0,01 OK
BC 3454 1570 0,0031 0,0033 0,01 OK
C 3454 1570 0,0031 0,0033 0,01 OK
fyd (N/mm2) 391,3 fyd (N/mm2) 391,3 fyd (N/mm2) 391,3 fyd (N/mm2) 391,3 fyd (N/mm2) 391,3
fcd (N/mm2) 17 fcd (N/mm2) 17 fcd (N/mm2) 17 fcd (N/mm2) 17 fcd (N/mm2) 17
c (mm) 40 c (mm) 40 c (mm) 40 c (mm) 40 c (mm) 40
y (mm) 74,8 y (mm) 74,8 y (mm) 74,8 y (mm) 74,8 y (mm) 74,8
εs' 1,6 εs' 1,6 εs' 1,6 εs' 1,6 εs' 1,6
σs' (N/mm2) 342,2 σs' (N/mm2) 342,2 σs' (N/mm2) 342,2 σs' (N/mm2) 342,2 σs' (N/mm2) 342,2
εs 28,1 εs 28,1 εs 28,1 εs 28,1 εs 28,1
σs 391,3 σs 391,3 σs 391,3 σs 391,3 σs 391,3
C (kN) 1351,5 C (kN) 1351,5 C (kN) 1351,6 C (kN) 1351,5 C (kN) 1351,6
T (kN) 1351,6 T (kN) 1351,6 T (kN) 1351,6 T (kN) 1351,6 T (kN) 1351,6
Mrd (kN*m) 2050,4 Mrd (kN*m) 2050,4 Mrd (kN*m) 2050,4 Mrd (kN*m) 2050,4 Mrd (kN*m) 2050,4
Med (kN*m) 535 Med (kN*m) 830 Med (kN*m) 1333 Med (kN*m) 873 Med (kN*m) 560
VERIFICA Med≤Mrd OK VERIFICA Med≤Mrd OK VERIFICA Med≤Mrd OK VERIFICA Med≤Mrd OK VERIFICA Med≤Mrd OK
A AB B BC C
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Come taglio resistente si considera il minore tra Vrsd eVrcd. 
 
 
APPOGGIO 
Passo minimo staffe in zona critica CD”B”: 
La zona critica si assume pari all’altezza della trave di fondazione 95 m. 
s = min(8ϕlong. min; 24ϕstaffe; 22,5 cm; d/4) = min(16,0; 28,8; 22,75; 22,5) = 16 
cm. 
Si considera il massimo valore in appoggio VEd = 1479 kN. Si usano staffe ϕ12 
(Asingola staffa= 113 mm2). 
Si assume un passo per lo zone in appoggio di 5 cm considerando una zona critica 
di 105 cm: 22φ12 passo 5 cm. 
Vrd=Vrsd=1811,3 kN, perciò Ved≤Vrd. 
 
CAMPATA 
Passo minimo staffe in zona critica CD”B”: 
La zona critica si assume pari all’altezza della trave di fondazione 90 m. 
s = min(8ϕlong. min; 24ϕstaffe; 22,5 cm; d/4) = min(16,0; 28,8; 22,75; 22.5) = 16 
cm. 
Si considera il massimo valore in campata VEd = 238,5 kN. Si usano staffe ϕ12 
(Asingola staffa= 113 mm2). 
Si assume un passo di 10 cm: 17φ12 passo 10 cm. 
Vrd=Vrsd=905,7 kN, perciò Ved≤Vrd. 
 
 
5.9.4 VERIFICA DELL’ARMATURA DELL’ALA 
  
L’ala della trave rovescia viene calcolata come una mensola, di sezione rettangolare 
caricata con un carico uniformemente ripartito pari alla massima reazione che il 
terreno è in grado di sopportare, cioè la resistenza di progetto: 
156 
 
q = 1,00·σRd = 1,00·760 = 682 kN/m 
M=q*l2/2=760⋅0,52/2=85,3 kN⋅m  momento flettente di progetto 
T=q⋅l=760⋅0,5=341 kN   taglio di progetto 
 
L’armatura longitudinale dell’ala è rappresentata dalla staffatura della trave, 
pertanto basta controllare che l’area delle staffe, valutata con riferimento al passo 
più grande, sia superiore al valore necessario ad assorbire la flessione. La minore 
densità di staffatura si ha nei tratti centrali delle due campate ed è costituita da 
φ12/10 cioè staffe/m=10: 
As=10⋅113=1130 mm2/m. 
L’area minima derivante dal calcolo è: 
}Q =  Qz,»∙z∙z =590 mm2<1130 mm2  VERIFICATO 
 
 
VERIFICA A TAGLIO PER ELEMENTI NON ARMATI A TAGLIO 
Deve risultare VEd≤VRd dove: 
yz = ·0,18 ∙ ¤ ∙ $100 ∙ g ∙ 	( +⁄ /m + 0,15 ∙ ¹ ∙ wv ∙ | 
Vrd=349.1 kN> 341 kN  VERIFICATO 
 
Le travi verificate corrispondono a quelle in direzione y, come riportato in figura 80. 
In direzione x sono stati disposti cordoli di collegamento di dimensioni pari a quelle 
dell’anima delle travi rovesce. 
 
 
5.9.5 VERIFICHE SLE 
 
Con le stesse modalità e limitazioni specificate nel capitolo delle travi si procede alle 
verifiche allo stato limite di esercizio in termini di tensione dei materiali e 
fessurazione per combinazioni rara e quasi permanente per la prima e frequente e 
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quasi permanente per la seconda. Si riportano i risultati delle verifiche nelle tabelle 
seguenti: 
 
 
Tabella 73: verifica delle tensioni di esercizio 
 
 
Tabella 74: verifica a fessurazione 
 
 
5.9.6 PLATEA DI FONDAZIONE 
 
Per la parte di edificio sottostante i setti in cemento armato si è progettata una 
platea di fondazione, per conferire maggiore rigidezza, di altezza all’altezza delle ali 
delle travi rovesce, cioè 60 cm. La platea è stata modellata sul programma SAP 
come elemento area e suddivisa in mesh di 50x50 cm. Con l’analisi del programma 
di calcolo si sono ottenute le massime sollecitazioni; in relazione alla singola mesh si 
ottiene: 
M=91,5 kN*m/m   perciò  Med=91,5*0,5=45,75 kN*m 
V=244,5 kN/m  perciò  Ved=244,5*0,5=122,25 kN 
L’area minima di armatura è stata calcolata con la formula: 
}Q = Hz0,9 ∙ z ∙ | 
Si ottiene che, per ogni mesh, l’area minima di armatura da inserire è: 
Asmin=232 mm2.  
Si decide di disporre sia superiormente che inferiormente un armatura pari a 5φ18. 
Med (kN*m) σc (N/mm2) <0,6 fck (18 N/mm2) σs (N/mm2) <0,8 fyk (360 N/mm2) Med (kN*m) σc (N/mm2) <0,45 fck (13,5 N/mm2)
A 549 3 OK 143 OK 547,7 3 OK
AB -797 4 OK 204 OK -801,7 4 OK
B 983 5 OK 250 OK 921 5 OK
BC -846 4 OK 217 OK -852 4 OK
C 549 3 OK 143 OK 547 3 OK
COMBINAZIONE CARATTERISTICA (RARA) COMBINAZIONE Q. PERMANENTE
ρeff (%) Srmax (mm) σs (N/mm2) wm (mm) wd (mm) <0,4 mm ρeff (%) Srmax (mm) σs (N/mm2) wm (mm) wd (mm) <0,3 mm
A 0,04 111,5 142 0,07 0,1 OK 0,04 111,5 143 0,07 0,1 OK
AB 0,04 109,6 207 0,10 0,2 OK 0,04 109,6 206 0,10 0,2 OK
B 0,04 111,5 249,81 0,13 0,2 OK 0,04 111,5 234 0,12 0,2 OK
BC 0,04 109,6 220 0,11 0,2 OK 0,04 109,6 218 0,11 0,2 OK
C 0,04 111,5 142 0,07 0,1 OK 0,04 111,5 142 0,07 0,1 OK
COMBINAZIONE FREQUENTE COMBINAZIONE Q. PERMANENTE
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Si verifica la percentuale di armatura ρ che deve risultare maggiore o uguale dello 
0,2% sia inferiormente che superiormente; si calcola la percentuale nelle due 
direzioni: 
ρAs=0,36% >0,2%  lato corto 
ρAs=0,34% >0,2%  lato lungo. 
 
VERIFICA A FLESSIONE 
 
La verifica a flessione della platea è stata effettuata con l’uso del programma Gelfi. 
Si è verificata una sezione trasversale corrispondente alla singola mesh, 
considerando il massimo valore dello sforzo normale, ottenuto dall’analisi: 
Figura 81: verifica a flessione 
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Figura 82: dominio di rottura M-N 
 
VERIFICA A TAGLIO 
 
La verifica a taglio è eseguita, sempre considerando la singola cella, come elemento 
non armato a taglio: 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 
4.1.2.1.3.1: È consentito l’impiego di solai, piastre e membrature a comportamento 
analogo, sprovviste di armature trasversali resistenti a taglio. La resistenza a taglio 
VRd di tali elementi deve essere valutata, utilizzando formule di comprovata 
affidabilità, sulla base della resistenza a trazione del calcestruzzo. 
La verifica di resistenza (SLU) si pone con Ved≤VRd. 
dove VEd è il valore di calcolo dello sforzo di taglio agente. 
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Con riferimento all’elemento fessurato da momento flettente, la resistenza al taglio 
si valuta con 
yz = ·0,18 ∙ ¤ ∙ $100 ∙ g ∙ 	( +⁄ /m + 0,15 ∙ ¹ ∙ wv ∙ | 
dove: 
k=1+(200/d)1/2=1,6≤2 
ρ1=Asl/(bw⋅d)=0,009≤0,02 
 
Si ottiene che VRd=161,5  kN > Ved=122,25 kN  VERIFICATO 
 
 
 
5.10 MURO DI CONTENIMENTO 
 
Le principali tipologie di opere di sostegno sono: 
• Opere di sostegno a gravità (muri di sostegno), che possono essere in 
cemento armato (a mensola, muri a contrafforti e speroni) o in cls, 
muratura, pietrame o altro materiale (muri a gravità, gabbionate, crib walls); 
• Terra armata; 
• Paratie (palancole e diaframmi); 
• Strutture di sostegno di scavi e trincee. 
La principale differenza fra i muri, di ogni tipo (opere di sostegno rigide) e le paratie 
(opere di sostegno flessibili) consiste nel meccanismo di trasmissione della spinta 
esercitata dal terreno sostenuto al terreno di fondazione: 
• nei muri la trasmissione avviene attraverso la struttura di fondazione dell’opera 
(l’equilibrio è garantito dal peso proprio dell’opera e del terreno che grava sulla 
fondazione); 
• nelle paratie la trasmissione (e quindi la stabilità) è assicurata dal prolungamento 
della parete nel terreno di fondazione, e dal sistema equilibrato di spinte e 
controspinte che viene a determinarsi. 
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Altra differenza è: il terreno sostenuto dai muri è generalmente di riporto, il terreno 
sostenuto dalle paratie è spesso terreno naturale. 
I muri di sostegno a mensola sfruttano anche il peso del terreno che grava sulla 
fondazione per la stabilità al ribaltamento ed alla traslazione orizzontale. 
Le diverse parti della struttura sono armate in modo da resistere anche a flessione e 
taglio. 
I  muri a mensola sono in calcestruzzo armato e sfruttano per la stabilità il peso 
proprio del terreno che grava sopra la suola di fondazione. Hanno in elevazione una 
mensola verticale e in fondazione una suola orizzontale in cui le tensioni di trazione 
sono assorbite dalle barre di armatura che permettono dunque di ridurre le 
dimensioni delle sezioni rispetto ai muri a gravità. 
Per eliminare l’illusione del muro che ribalta, è pratica comune compensare le 
piccole rotazioni della mensola di elevazione dovute alla spinta del terreno e/o alle 
rotazioni in fondazione rastremando la mensola in modo che risulti inclinata di pochi 
gradi verso monte. Inoltre, al fine di migliorare la stabilità allo scorrimento, la 
fondazione può essere inclinata, oppure vi si può inserire u dente di fondazione, 
facendo pertanto affidamento sulla resistenza passiva del terreno di valle. 
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5.10.1 DIMENSIONAMENTO MURO 
 
 
 
Figura 83: muro di sostegno 
 
Le dimensioni assegnate in fase di dimensionamento del muro, con riferimento alla 
figura 83 sono: 
• b≥30cm; 
• bf=H/10; 
• hf=bp+10 cm; 
• bi=H/3; 
• B=0,4-0,7H. 
 
L’altezza considerata per il muro è pari a 6 m e lo spessore di testa è 50 cm. 
A seguito delle verifiche le altre dimensioni definitive sono: 
• hf=70 cm; 
• B=420 cm; 
• bi=250 cm; 
• be=90 cm. 
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5.10.2 VERFICHE 
 
Norme Tecniche per le costruzioni di cui al D.M. 14 gennaio 2008; 6.5.3: 
Le verifiche eseguite mediante analisi di interazione terreno-struttura o con metodi 
semplificati devono sempre rispettare le condizioni di equilibrio e congruenza e la 
compatibilità con i criteri di resistenza del terreno. 
Nelle verifiche di sicurezza devono essere presi in considerazione tutti i meccanismi 
di stato limite ultimo, sia a breve sia a lungo termine. 
Gli stati limite ultimi delle opere di sostegno si riferiscono allo sviluppo di 
meccanismi di collasso determinati dalla mobilitazione della resistenza del terreno, e 
al raggiungimento della resistenza degli elementi strutturali che compongono le 
opere stesse. 
Per i muri di sostegno o per altre strutture miste ad essi assimilabili devono essere 
effettuate le verifiche con riferimento almeno ai seguenti stati limite: 
- SLU di tipo geotecnico (GEO) e di equilibrio di corpo rigido (EQU) 
- stabilità globale del complesso opera di sostegno-terreno; 
- scorrimento sul piano di posa; 
- collasso per carico limite dell’insieme fondazione-terreno; 
- ribaltamento; 
- SLU di tipo strutturale (STR) 
- raggiungimento della resistenza negli elementi strutturali, 
accertando che la condizione Ed≤Rd sia soddisfatta per ogni stato limite considerato. 
La verifica di stabilità globale del complesso opera di sostegno-terreno deve essere 
effettuata secondo l’Approccio 1: 
- Combinazione 2: (A2+M2+R2) 
tenendo conto dei coefficienti parziali riportati nelle Tabelle 6.2.I e 6.2.II per le 
azioni e i parametri geotecnici, e nella Tabella 6.8.I per le verifiche di sicurezza di 
opere di materiali sciolti e fronti di scavo. 
Le rimanenti verifiche devono essere effettuate secondo almeno uno dei seguenti 
approcci: 
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Approccio 1: 
- Combinazione 1: (A1+M1+R1) 
- Combinazione 2: (A2+M2+R2) 
Approccio 2:         (A1+M1+R3) 
tenendo conto dei valori dei coefficienti parziali riportati nelle Tabelle 6.2.I, 6.2.II e 
6.5.I. 
 
La verifica della condizione Ed≤Rd deve essere effettuata impiegando diverse 
combinazioni di gruppi di coefficienti parziali, rispettivamente definiti: 
• Per le azioni (A1 e A2); 
• Per i parametri geotecnici (M1 e M2); 
• Per le resistenze (R1, R2 e R3). 
 
 
Figura 84: NTC tabella 6.2.I 
 
 
Figura 85: da NTC tabella 6.2.II 
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Figura 86: da NTC tabella 6.5.I 
 
 
Figura 87: da NTC tabella 6.8.I 
 
Gli stati limite ultimi che devono essere verificati, quindi, per le opere sostegno 
sono: 
• lo stato limite di equilibrio come corpo rigido: EQU 
• lo stato limite di resistenza della struttura compresi gli elementi di 
fondazione: STR 
• lo stato limite di resistenza del terreno: GEO. 
Per le verifiche nei confronti dello stato limite ultimo di equilibrio come corpo rigido 
(EQU) si utilizzano i coefficienti parziali γf relativi alle azioni riportati nella colonna 
EQU (un solo approccio, una sola combinazione).  
Nelle verifiche nei confronti degli stati limite ultimi strutturali (STR) e geotecnici 
(GEO) si possono adottare, in alternativa, i due diversi approcci progettuali: si è 
scelto l’approccio 1. 
 
I dati del terreno, del muro, del sovraccarico, delle spinte utilizzati sono riportati 
nelle tabelle seguenti: 
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Tabella 75: dati del terreno 
 
 
Tabella 76: dati del muro e del terreno a tergo 
 
 
Tabella 77: dati del sovraccarico e delle spinte 
 
Le verifiche sono state svolte mediante un foglio di calcolo tenendo conto delle 
prescrizioni delle NTC; si riportano i risultati delle verifiche, i calcoli dettagliati 
verranno allegati nel cd: 
 
Peso del terreno (kN/m3) γterr. 20,00
Angolo di attrito interno (°) φ 37,00
Angolo di attrito terreno muro (°) δ 20,00
Angolo di inclinazione del pendio (°) β 0,00
Angolo di inclinazione del paramento interno (°) ψ 90,00
Angolo di inclinazione della fondazione (°) ω 0,00
Area della sezione trasversale terreno (m2) Aterr. 10,600
Posizione del baricentro del terreno  dal polo di ribaltamento (m) xterr. 2,000
Area della sezione trasversale terreno sotto falda (m2) A'terr. 0,000
Posizione del baricentro del terreno  sotto falda dal polo di ribaltamento (m) x'terr. 0,000
Accelerazione sismica al suolo ag 0,118
Fattore che tiene conto del tipo di terreno S=SS ST 1,500
Fattore di riduzione dell'accelerazione massima βm 1,000
Area della sezione trasversale muro (m2) Am 6,400
Peso specifico del calcestruzzo (kN/m3) γc.l.s 25,0
Posizione del baricentro del muro dal polo di ribaltamento (m) xmuro 0,725
Larghezza totale della fondazione (m) Bmuro 3,000
Altezza totale del muro (m) Hmuro 6,000
Sovraccarico variabile a tergo del muro (kN/m2) q 20,00
Posizione del baricentro di Sv dal polo di ribaltamento (kN/m2) xSV 4,100
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Tabella 78: verifiche 
 
 
5.10.3 CALCOLO DELLE ARMATURE 
 
Dopo aver calcolato l’andamento delle pressioni che il terreno esercita sulla 
fondazione, che non vengono riportate, ma allegate nel cd, si calcolano le armature 
delle varie parti del muro. 
Intanto si calcolano le armature controterra del paramento; le caratteristiche del 
paramento sono: 
 
 
Tabella 79: dimensioni paramento 
 
Per ogni combinazione si calcolano i momenti flettenti causati dalle spnte del 
terreno e del sovraccarico q; l’area dell’armatura necessaria è data dalla formula: 
 
}Q = Hz0,9 ∙ | ∙ z 
 
Di ogni combinazione si sceglie il valore più gravoso: 
Mrib Mstab γr=Mstab/Mrib VERIFICA γr>1 fattr. Ntot Shtot γr VERIFICA γr>1
A1-M1-R1 STR_1 313,51 907,39 2,89 OK! 0,754 533,70 137,64 2,92 OK!
A1-M1-R1 STR_2 152,93 654,11 4,28 OK! 0,754 399,83 76,46 3,94 OK!
A2-M2-R2 GEO_1 328,47 710,32 2,16 OK! 0,603 413,54 142,67 1,75 OK!
A2-M2-R2 GEO_2 199,07 658,83 3,31 OK! 0,603 400,98 99,54 2,43 OK!
M2-R2 EQU_1 368,28 760,92 2,07 OK! 0,603 423,57 159,26 1,60 OK!
M2-R2 EQU_2 218,98 701,51 3,20 OK! 0,603 409,08 109,49 2,25 OK!
SISMA.1 (C1 o C2) 544,72 756,76 1,39 OK! 0,603 424,87 181,57 1,41 OK!
SISMA.2 (C1 o C2) 487,66 734,06 1,51 OK! 0,603 419,33 162,55 1,56 OK!
combinazione
Ribaltamento Scorrimento
Spessore della suola di fondazione a monte (m) hfond.m 0,70
Spessore del paramento (m) tpar. 0,50
Copriferro (m) c 0,04
Resistenza di calcolo dell'acciaio (N/mm2) fyd 391,30
Altezza del paramento (m) hpar. 5,300
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TABELLA 80: area minima 
 
Si dispongono 12φ18, con area complessiva effettiva As=30,54 cm2. 
 
A valle del paramento l’armatura necessaria, ottenuta dal calcolo è As=1,72 cm2; si 
decide comunque di disporre 6φ18, per un area effettiva As=15,27 cm2. 
 
Dopo aver calcolato i momenti dovuti alle pressioni esercitate dal terreno sulla 
fondazione si calcolano, come per il paramento, le armature necessarie, per ogni 
combinazione: 
 
 
 
Tabella 81: dimensioni fondazione 
 
Med As (cm2)
STR_1 217,16 13,43
STR_2 99,40 6,14
GEO_1 228,60 14,11
GEO_2 129,40 7,99
EQU 256,80 15,85
SISMA.1 417,62 25,78
SISMA.2 373,83 23,08
25,08MAX
Lunghezza della fondazione a monte (m) Lfond.m 2,50
Copriferro (m) c 0,04
Spessore della suola di fondazione a monte (m) hfond.m 0,70
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TABELLA 82: area minima 
 
L’area minima necessaria è As=21,53 cm2; si dispongono 7φ20 sia superiormente 
che inferiormente in fondazione.  
Il uro di sostegno è, quindi: 
 
 
Figura 88: muro di sostegno 
Med As (cm2)
STR_1 300,25 12,92
STR_2 147,66 6,35
GEO_1 312,08 13,43
GEO_2 190,55 8,20
EQU 349,30 15,03
SISMA.1 500,36 21,53
SISMA.2 452,50 19,57
21,53MAX
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